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CAFITULO |

INTRODUCCION

Se deflne como suelo a todo material no cementado de la corteza terrestre que se
encuentra sobre roca fija, independientemente de que posea o no material orgdnico y
cuyas particulas individuales tengan como méximo dos dimensiones menores a tres
pulgadas; particulas mayores a éstas se consideran fragmentos de roca.

La mecdnica de suelos es la rama de la ingenierfa civil que estudia el comportamiento
fisico de los suelos, en cuanto a esfuerzos o deformaciones, a su relacién esfuerzo-
deformacidn y a sus caracteristicas hidrdulicas. También estudia la variacién de estas
propledades con el tiempo, a fin de lograr que las obras sean estables, seguras y
funcionales durante su vida dtil.

Todas las estructuras de ingenieria civil estdn intimamente ligadas con el suelo, ya sea
que éste forme parte de las mismas, como terraplenes, presas de tierra o
enrocamiento, canales, o bien gue sirva de soporte a las estructuras, o de relleno como
€n muros de retencién,



El Ingeniere Civil, al trabajar con el suelo se encuentra con dos problemas
fundamentales en torno a los que puede decirse que giran todos los demds.

El primero es encontrar su resistencia, que segin la teoria de Mohr-Coulomb, puede
medirse por el esfuerzo cortante miximo que puede soportar ese material que, a su
vez, es funcién del esfuerzo normal actuante en el plano en que ocurre la falla. En las
obras de ingenieria civil, el criterio de resistencia es el estado limite de falla, el cual
busca que los esfuerzos actuantes no sobrepasen a los esfuerzos que pueden resistir el
suelo. A la relacién de esfuerzo resistente entre esfuerzo actuante se le llama factor de
seguridad y se recomienda que en general sea mayor a 2.

El otro problema es calcular las deformaciones que experimenta el suelo debido al
cambio en sus condiciones de esfuerzo, tanto en lo que se reflere a la intensidad o nivel
de los esfuerzos, como a la manera en que se ejerzan, incluyendo su velocidad de
aplicacién.

En los suelos las deformaciones se refleren a los hundimientos o expansiones que
experimenta, en 1a mayorfa de las veces éstas no se presentan simultineamente, sino
que estdn en funcién del tiempo, por lo que es posible que el agrietamiento de una
estructura se presente ailos mds tarde de su construccién. En las obras de ingenieria
civil el criterio de deformacion es el estado limite de servicio, en el cual se busca que
las deformaciones que sufra el suelo no sean excesivas, ya que si esto ocurriera la
estructura podria verse afectada en su funcionamiento.

El estudio presentado en este trabajo abarca el andlisis de las deformaciones en suelos
granulares y cohesivos, asi como la utilizacién de éstas en la relacién con la estructura,
en el fenémeno de interaccién suelo-estructura.

La técnica de interaccién suelo-estructura nos ayuda a obtener las reacciones que se
generan en un medio compresible y las deformaciones que en ese medio se puedan
presentar al ser sometido a solicitaciones de cargas estdticas, a través de vigas de



rigidez variable, las cuales reposan libremente en el suelo.

La solucién al problema de interaccién suelo-estructura consiste en realizar un andlisis
tanto de la estructura como de los asentamientos del suelo, haciendo una combinacién
de ambos en forma adecuada, para llegar al resultado del prohlema.

En los capitulos 11 y 1 se presentan las herramientas que se utilizan en este tipo de
cdlculo: El comportamiento de los materiales y los elementos de la mecdnica de suelos.

En el capitulo IV se muestra la ecuacion constitutiva para el cdlculo de las
deformaciones en los suelos granulares.

En el capitulo V se muestra la ecuacién constitutiva para el cdlculo de las
deformaciones Instantdneas en los suelos cohesivos, asi como la teoria de consolidacién

primaria y consolidacién secundaria para el cdlculo de las deformaciones diferidas.

El capitulo VI muestra el método de interaccién suelo-estructura, asf como las
herramientas de andlisis estructural necesarias para la aplicacién del métado.

Finalmente, en el capitulo VII se presentan las conclusiones de este t;'abajo.



CAPITULO 11

FUNDAMENTOS DEL COMPORTAMIENTO DE LOS MATERIALES

Este capitulo tiene la finalidad de hacer un repaso de los conceptos del
comportamiento fisico de los materiales que se deben tencr presentes para la perfecta
comprensién de los siguientes temas de este trabajo.

1.1 ESTADO DE DEFORMACION.
Convencién de signos para fuerzas y deformaciones.

a) Para las fuerzas: Se consideran pasitivas a aquéllas con sentido saliente
del centro del cuerpo esforzado (tension) en la direccién del eje
analizado.

Se considera negativa a aquélla con sentido entrante hacia el centro del

cuerpo esforzado (compresién) en la direccion del eje analizado (figura
2.1).



Figura 2.1

b) Para las deformaciones: Se tienen deformaciones positivas cuando se
incrementa la dimensidn inicial de un cuerpo, medida en la direccién del
eje en estudio.

Se tienen deformaciones negativas cuando se disminuye la dimensién
inicial de un cuerpo medida en la direccién del eje en estudio.

Observese que:

Fuerza positiva -» Deformacion pesitiva
Fuerza negativa -» Deformacion negativa

Esta convencion en mecdnica de suelos es contraria, puesto que la mayoria de las
deformaciones que se presentan en los suelos son compresiones.

Para estudiar el estado de deformacién en los materiales cabe mencionar que se harg
desde el punto de vista de andlisis uniaxial.

Existen dos criterios de Deformacion Unitaria:



1.-  Segun Cauchy: (deformacién comiin)

6 Ul
&=~ T

este es el criterio mids usado en la ingenieria (figura 2.2).
]
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Figura 2.2

2.-  Segin Hencky: (deformacién natural).

sustituyendo (2.3) en &,.

& =eM-1-eM =g + 1



por lo tanto:

eu = Ln(&c + l)

graficando.

Def. Unit. segun Hencky (%)

1

-2 o 2 4

6

8 10

Def. Unit. segun Cauchy (%)

Figura 2.3
Se puede demostrar que si:
Xr - Xo Xi
‘Cl = ——T - —x;. l
Yr- Yo Yi
b= —v. =—v!
-2 Z

cu=—T=1.l

24



_ Vi-Vo Vll
&= —v, =V~

La deformaci6én unitaria volumétrica desde el punto de vista de Cauchy (€,,) es:
e, =€, + 8, + &, 2.8

la ecuacién anterlor es vilida cuando las deformaciones son pequedas (¢, £, y &, son
menores al 1%).

Con el criterio de Hencky:
vt
b = v
X+ Y+ Zi
b =0 ¥ vo7Z
por lo tanto:

€y = &y + By + &,
vdlida para una deformacién grande o pequeia.
1.2 ESTADO DE ESFUERZO.
Si a un sistema como el mostrado en la figura 2.4 se le somete a las solicitaciones que
se proponen, se deforma hasta cierto limite. Si el material del cuerpo se supone

eldstico, 1a deformacion se estabiliza debido a que las fuerzas internas entran en juego
y adquieren un valor capaz de equilibrar a las fuerzas externas.
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Figurs 2.4

Si se hace un corte imaginario en el sistema (Fig. 2.5), se obtiene ¢l diagrama de
cuerpo libre del subsistema izquierdo.(Fig. 2.6).

Figura 2.5



K ¥

s —y

Migura 2.6
donde:
F,  eslafuerza que equilibra a las fuerzas externas.
W,  es el versor (vector unitario normal a un plano) del plano 8.

Dividiendo 1a fuerza F entre el drea transversal (3) del corte {(figura 2.6) obtiene un
esfuerzo medio definido como:

Sm =

>l

Considerando ahora una fraccién de drea menor al plano de corte y alrededor del
punto "o" (figura 2.7).

10
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Figura 2.7

Se define al vector esfuerzo S actuando en el punto "o" sobre el plano §, de la
sigulente manera:

AF _ dF

S = lim A'—A= a—A

4A+0

El versor por ser unitario se define por sus cosenos directores (figura 2.8).

n=n,+n,+n,

Figura 2.8

1]



en donde:

0, = 0 cosa
n, = 1 cosB
W, = B cosy

a, B, v, son los dngules directores, que como se sabe, siempre cumpliridn lo sigulente:
n'+n0,'+n=1 28

El vector esfuerzo (figura 2.9) se puede expresar como:

S=S,+8,+8,

Figura 2.9

En algunos casos particulares la direccién de S y it coinciden (figura 2.10).

12
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Figura 2.10

Tomando como referencia el sistema propuesto anteriormente (fig. 2.10) se tiene que:

Con base en lo anterior se define lo siguiente:

Para el esfuerzo Normal:

o =90,= lim
4A, -0
Para el esfuerzo Cortante:
fn=lm A
aa, -0 T

Finalmente en el punto "o" se tienen a los esfuerzos
2.11.

AF,
4A

y

como se muestran en la figura

3



Figura 2.11

De modo que el vector esfuerzo también se puede expresar en este caso como:
S, =T+ 8+ 7 2.10
El esfuerzo depende de la direccién en la que se mide.
11.2.1 NATURALEZA TENSORIAL DEL ESFUERZ0.
FUNCION VECTORIAL DE VARIABLE VECTORIAL,

No se puede hablar solamente de esfuerzo en un punto del material, sino que debemos
especificar el plano al que esta asociado dicho esfuerzo.

S=F@®
en donde:

S, es & vector esfuerzo

"



F, es una fuerza
n, es un versor

Esta ecuacién se puede hacer equivalente en el espacio con las tres ecuaciones
algebraicas siguientes:

S,=a,n +a,n +a,n
S,=a;,n,+aull,+lnn,

S,=ayn +a,n +a,n,

0 en notacién matricial
S, 2, 2 a, n,
S, = agl au a" “,
S, | 8 a;, ay n,

Para interpretar a los componentes de la matriz coeficiente se hard coincidir a n
sucesivamente con los ejes coordenados del sistema de referencia.

Haciendo coincidir a #i con el eje X tenemos:

n=i+0,+0,

S, =a,
S, = ay,
Sz = a.!lk



por lo tanto:
S= s,, + s" + Su
S=a,,+a +a

s='u+1.”+7u|

por lo tanto
8, =49
& = T,y
8 =15

Ahora haciendo coincidir n con los ejes Y y Z de igual manera se tendr4:

8 = Oy By = T
a8 = 0, 2, = Tay
& = Ty a = 0,

de acuerdo con lo cual el vector S serd:

sl o, 7ly Ta nx
S, = T 6 T n,
| S,- (T Ty & | " |

en forma simplificada:

{S} = (7] {n} 2.12

16



donde [T) es el Tensor Esfuerzo.

Con 3 planos ortogonales se puede formar un cubo, si el cubo se hace diferencial, se
tendrd la representacién en el espacio de los esfuerzos en un punto orientados con
respecto a los ejes de referencia X, Y, Z,

11.2.2 DEFINICION DE LAS CARAS FOSITIVAS EN UN CUBO DIFERENCIAL.

Se definirén caras positivas de un cubo diferencial a aquéllas por donde salen los ejes
del sistema de referencia, si se situdra su origen en el centro del cubo (figura 2.12).

Figurs 2.12

CONVENCION DE SIGNOS PARA ESFUERZOS NORMALES Y CORTANTES.

Se define como esfuerzo positivo, a aquél que actuando en cara positiva, se presenta
con ¢l mismo sentido que el de su eje paralelo de referencia (figura 2.13).

17
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Caras negativas:

Ga
'-o- X
»y H
-2
/0 v
61 o’
A #a]]
8y
Ge
Figera 2.15
Las condiciones de equilibrio son:
LF, =0 IM =0
IF, =0 IM =0
LF,=0 IM =0

Este andlisis se hace suponiendo que el origen del sistema X, Y, Z estd en el centro del
cubo.

Haciendo entonces:

LF,=0
(¢,+%dz)dxdy+(1,,+a—g;l—dy)dxdz+ (ru+-ai;!—dx)dydz

- 0, dxdydz - 7,, dzdxdy - 7,, dxdydz - og dxdydz = 0

19



finalmente se tiene la ecuacién 3 de equilibrio:

a9, a7 ar, _
ot oyt Taxes=0
Ahora, haciendo:
IM =0

o dydads + 4n— andyds -9 - 1 axdady - ——"51’“- dyaxdz 9= 0

Pero considerando que:

%" = —‘% = 0, por ser cantidades muy pequedas,

Entonces la ecuacién anterior nos queda de la siguiente manera:
1, dxdydz - 7,, dxdydz = 0
Por lo tanto
Ty = Tyx

Y esta es la ecuacién 6 de equilibrio.

2.13

2.4

De igual manera pero haciendolaI M, =0yILF, =0, asicomolaZM,=0yLF,
= 0; se obtienen las ecuaciones 1, 2 y 4, S de equilibrio que a continuacidn se

presentan:

Ecuacién 1 de equilibrio.

do ar, a1, _
E e i ahL

2.18
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Ecuacién 2 de equilibrio.

.:_;x_ + _Qa'_;z_ + -i'gz; =0 2.16

Ecuacién 4 de equilibrio.
Ty =T, Ln

Ecuacidn S de equilibrio.
Ta = Tg 2.18

11.2.4 DETERMINACION DE LAS COMPONENTES NORMAL Y TANGENCIAL
DEL VECTOR ESFUERZO EN UN PLANO $ DEFINIDO POR a.

Para determinar dicho componente se realizardn los siguientes pasos:

L.-  Obtencién del tensor [T)

2.-  Obtencién del versor 0 en el plano de analisis 8.

J.-  Se operan matricialmente (T} y 1 para obtener el vector esfuerzo:
S =MW

4.-  Para obtener el valor del esfuerzo normal se efectua el producto punto entre
S ym

o =55 = @51 = sf @

21



S.-  El vector esfuerzo normal se obtiene como sigue:

#=o(m
6.- Kl valor de 7 se obtiene por medio del teorema de Pitigoras:
1= 1% S|*%-

T= iﬂr +Tsyr'+ rgllx"l
7.-  El vector esfuerzo cortante se obtiene:

S§S=7+9

8.-  Se verifica la ortogonalidad de @ y 7, sabiendo que debe cumplirse que el
producto punto de ¢ y 7 debe ser igual a 0.

9.7=0
Ejemplo Hustrative:

Para el siguiente cubo diferencial mostrado y el vector propuesto normal a 5, obtenga
el esfuerzo normal y el esfuerzo cortante.

Vector normal a &

T 410 hm
.,/—'- . T=3i+4+ %
" 3
s )‘5"
0 bt

22



Paso 1:

Siguiendo la forma de [T] tenemos:
K -10 15
T= [-10 0 7 kPa
15 7 10
Paso 2:

por lo tanto
Paso 3.
-§ -10
S= (10 3
18 7
Paso 4.

15] [vsyz
7| lasy2 =—‘wi+—%j+-§‘v‘2‘—k
0| v

24.6

¢=[7%—i+72:—j+—72——k] : [7372-”%72_“52‘"

0= —g + 10 + 12.3 = 23.5 kPa.

o = 2).5kPa

23



Paso 8.

T=DSxlggy i+ gt —p

Por lo tanto
- _ 141 18.8 23.8
ik, RUR S il A 2
Faso 6.
r=1 “7‘2_] 1+[722§_] L IS (A_—gfz_‘__ 3.23.53}
7 = 8.41 kPa
Paso 7.

Teigte i Mg M By

23.5 10.1

;;=l_37i+'!%51 L '[TH‘}UT“LTIz"‘]

97 = - 71208 + 58.28 + 12.925 = 0

2}



11.3.8 ESFUERZOS PRINCIPALES.

Los esfueraos principales actiian en planos donde no existen esfuerzos cortantes y a los
planos donde estos actian se les lama principales.

Para cualguier estado de esfuerzos en el espacio, deben existir 3 esfuerzos principales
de modo gue siempre se debe cumplir la siguiente condicién:

G200 2.19
En donde:
¢, e¢s el Esfuerzo Principal mayor.
e,  es el Esfuerzo Principal intermedio.
ey,  es el Esfuerzo Principal menor.

En el plano principal 8 se debe cumplir que:

|
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donde:

wl
1]
>
=)

.20

a) ), tiene dimensién de esfuerzo por que n es adimensional.

b) A, es un pardmetro por determinar, llamado valor caracteristico.

11.2.6 CALCULO DE ESFUERZOS PRINCIPALES Y VERSORES ASOCIADOS.

La forma algebraica de la ecuacién 2.20 es:

pero sablendo que :

Ecuaciones de Cauchy:

Sx=An,
Sy = An,

8§z =An,

(c. L
™ Ty 0

o, + 7,n, +
Wy + on +

Tl + 0, +

221
nl
n, 2.22
n,
Tally
7.0, 2.23
onz

26



De las ecuaciones 2.20 y 2.23 se tiene:

An, e, + on, + 7.,
Anl = |7.a + on, + T, 2.4
A TN + T, + on,
siseigualaa0
(-, +7,0,+7,0=0 2.28
yn+(e-0n+7,n=0 2.26
'n"l+7nny+(’l'x)n|=0 .27

Mediante este sistema de ecuaciones se pretende determinar a los versores
caracteristicos de los planos principales, aunque haciendo uso solamente de las
ecuaciones 2.2, 2.26 y 2.27 se llega a la solucién trivial, donde:

n,=0 ; n=0 ; n=0
Esta solucién no es admisible ya que se debe cumplir con:

n: +n? +n! =1
Si la solucién no trivial existe, se puede obtener la ecuacion caracteristica, por medio
de un teorema de sistemas de ecuaciones lineales y homogéneas, cuya ecuacién
caracteristica es:
AJ_I.AZ_*, I;A-l,=0

en donde:

i, es el Primer Invariante (Jineal).

2?7



I, es el Segundo Invariante (cuadritico).
I,  es el Tercer Invariante (cibico).

I, I, I, se obtienen a partir del tensor [T] de la siguiente forma:

Lh=0+0¢+0,=0+0 +a0

L = detfe, 1, + detfo, 7,,] + detfe, 7,
[1., 1,] [1. o, [1,, A
I, = det [T)

Instrucciones:

1.-  Las soluciones de la ecuacién caracteristica son los esfuerzos principales, en
orden aleatorio.

2.-  Para identificar a los esfuerzos principales se les acomoda de modo que
cumplan la siguiente condicién.

l,)d;ka,

3.-  Llevando sucesivamente cada esfuerzo principal a las ecuaciones 2.28, 2.26,
2.27, eligiendo dos de estas ecuaclones y considerando ademds que:

n!+nl+nl=1
Se determinan los versores caracteristicos respectivos, los cuales se acomodan de

modo que se tenga un sistema de referencia principal derecho como se muestra a
continuacién.



ST

Figura 2.17

Ejemplo Nustrativo:

Obtener la Ecuacién caracteristica, Esfuerzos principales, Versores principales, del

Tensor [T).
6 -3 0
T = -3 6 0 MPa
0 0 8

1) Obtencidn de los tres invariantes.

L
L
L

[}

6+ 6+ 8 =20MPa
27 + 48 + 48 = 123 MPa?
216 MPa’

[}

2) Obtencion de ka ecuacidn caracteristica.

AM-200 4+ 1230-216 =0



resolviendo

A

1
[
&
I
L ]

y sabiendo que:
2020

por lo tanto los Esfuerzos Principales son:

o, =9MPa ¢, =8MPa

Obtencién de n;,
Si s, = ¢; = 8 MPa, entonces:

6-9n,+(-Yn, +0n,=0 -~

!
w

As

9>8>1

o, = IMPa

“In,-3n, +0n, =0

)n, +(@%n, ++0n,=0 - -3n,-3n,+0n, =0
On, +0n, + (69N, =0 - On, + On,-3n, =0
resolviendo las ecuaciones
n=20 n,=-n,

sustituyendoenn? + 0 + 0} =0

) +@F +0=1

resolviendo

1
n=%7



por lo tanto

ﬁ.=;t%2ltvlij+0k

Obtencién de ;.

@®n,-3, +0n,=0 -
3n, + (68n, + On, =0 -

n =11

On,+O0n,+ (88n, =0 -
resolviendo el sistema
por lo tanto
A, =0=0 £tk
Obtencién de n,y,.

3, -3n, +0n,=0 -
I+ 6Nn, + 00, =0
On,+0n, + 8HYn,=0 -

resolviendo el sistema

2n,-3,+0,=0
-3n,-2n, + 0n, =0
On, +O0n, + O0n, =0

In,-,+0n,=0
<+, +00,=0
On, +0n, + S0, =0

sustituyendo en la ecuacién de cosenos directores

m)y +@m)y =1

3



resolviendo
1

LR,
por lo tanto
B = i £ ) + O
Revisando la ortogonalidad:
8,.0,=0
.0 =0

- = | 1
Ny = - 7+7=0

Graflcando los resultados anteriores.

Figura 2.18
1.3 SOLUCION GRAFICA DE OTTO MOHR.
Otto Mohr generé el plano coordenado (0,7), con lo cual quedé establecida la

correspondencia entre versores que pasan por el punto P en estudio, con el punto
R(a,7) de dicho plano (figura 2.19).

n



- ¢

PLANO 08 MR

Figurs 2.19

Procedimiento del trazo del Circulo de Mohr (figura 2.20).

Se elige una escala adecuada.
Se deflne 1a regién de Mohr, ubicando las posiciones de g, 0;, ¥ 0;.

Se localizan los centros de los circulos mediante las siguientes férmulas:

@ +to g, + o o+ o0
Cl= 3 3;C1= 1 J;CJ 1 t]

Se trazan los circulos correspondientes mediante sus respectivos radios:

R =8 R, =050 R, = 20

3



Se obtienen los esfuerzos o y 7 realizando los siguientes pasos:

a) Se trazan rectas paralelas al ¢je de los esfuerzos cortantes, en el lado positivo
de éstos y que pasen por o, ¥ o,.

b) A partir de la recta anterior que pasa por o, se traza una recta (a-a’), que
con la primera forme un dngulo «, teniendo ambas como vertice a ¢, (« =
angcos n,).



¢) Se produce en forma similar pero ahora a partir de la recta que pasa por o,
trazando una recta (b-b’) que con la anterior forme un dngulo v, teniendo
ambas como vértice a g,,(y = angcos n,).

d) Haciendo centro en C,, se traza un arco de circulo que pase por los puntos
donde Ia recta (a-a’) intersecta a los circulos que no son n, =0,

¢) Haciendo centro en C;, se traza un arco de cfrculo gue pase por los puntos
donde la recta (b-b’) intersecta a los circulos que no son n, = 0,

Las intersecciones de los arcos anteriores de los puntos (d) y (e) definen los dos
posibles puntos que son la solucién buscada R, (6 + 1) Y R; (0 - 7).

Estos puntos representan a los esfuerzos ¢ y 7 actuantes en el plano cuyo versor es .
Ejemplo Ilustrativo:

Dado el tensor [T] y el versor que define al plano §, obtenga grificamente por medio
del circulo de Mohr los valores de ¢ y 7 actuante en el plano propuesto.

ss 0 0
T= 0 15 0| MP a=7‘,l+—;j+-%k
0 0 'l-s
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Solucidén:

I.___._' | \, —* (1.8, 2.9¢)
YN\ -
1,
PRGN
27
7 !
/’ '
/’/ ) \\
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| A
! N
! N
. N\ ’
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e 9.6 »J G
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11.3.1 Méode para dibujar ¢l circulo de Mohr, a partir de un tenmr dado,

cumpliendo las siguientes condiclones:
g9, =10 6 o =0, é 9, =0,
., 1.

1.-  Dado el tensor 1] =

2.-  Se utiliza una escala adecuada.
3.-  Se localizan los puntos correspondientes a los valores de o, y o, sobre el eje a.

4.-  Se ubica el valor del esfuerzo cortante en lineas perpendiculares al eje ¢ y que
pasen por e, y o,, aplicando las siguientes reglas:

a) Asociado el cortante a o, (7,,), e traza con signo cambiado al que tiene en

el [T].
b) Asociado a g, (7,,)), se traza con su mismo signo.
S.-  Definidos los puntos:
lo, -G 'y loy 7]

se unen con una linea recta. Al punto donde esta linea corta al eje ¢, se toma
como centro y como didmetro a la distancia entre los puntos definidos.

K1)



0= |g,

-

Figura 2.21

Ejemplo Iustrativo:

Dibuje el circulo que corresponde al Tensor [T)] dado:

10 -4

-40 110

38



Solucién:

11.3.2 Mé&edo del Polo Fljo.

Este método fue propuesto por el Dr. Dagoberto de la Serna. Ver figura 2.22.
Procedimiento:

1.-  Dibuje el circulo a partir del tensor principal.

2.-  Dende el circulo cruza a ¢ se ubican g, y o;, pudiendo conocer su valor.
3.-  En este método el polo siempre se ubica en el punto que representa a o,.

Este punto serd el origen de los sistenas de referencia derecho.

39



4.-

§,.-

"'

En este método siempre se aloja la direccién del esfuerzo principal mayor (I)
sobre el eje ¢ y con el mismo sentido.

Perpendicular al eje ¢ y teniendo como origen al polo, siempre se aloja la
direccién del esfuerzo principal menor (I1I) con sentido contrario al eje 7.

Se une 1a coordenadas (¢, - 7.) con una linea recta al polo, esta linea nos
representa la direccién del eje x, sin definir su sentide.

Se traza otra linea que pase por ¢l polo y se une con la coordenada (o, 7,,) esta
linea representa al eje Z aunque todavia no se tenga sentldo.

Se definen los sentidos de los ejes XZ de modo que se forme un sistema derecho
y centrando con los primeros cuadrantes del sistema en uso.

Sl se quieren obtener ¢ y 7 con su signo correcto y para cualquier plano
propuesto, basta con orientar al versor 7 a partir del polo, en la misma forma
del cuadrado diferencial, con la unica condicién de que cruce el circulo. Lo
anterlor permite definir cual de los dos versores &, que definen al plano se
eligen.

El punto que resulta de la interseccién del versor T con el circulo nos Indican
¢ y 7 buscados y con su signe correcto.



Figurs 2.22

Ejemplo Ilustrativo:

Obtenga o y 7 en el plano propuesto (3) y para el elemento mostrado:

80 110 &
ko [T} = kPa
O ——s o s
Ve
-— AL L
)/ no
1/
— 40
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Solucion:

1B e

G =m)

djn o kY
Gis 138 kfa

v

114 TENSORES ESFERICO ¥ DESVIADOR.

El tensor esfuerzo se puede descomponer en sus partes esférica y desviadora.

Se puede escribir:
(T = [T + [T\]

42



(TJ) = Tensor eslérico
M= Tensor desviador
donde:
0 O 0
1) = 0 o, O
[o 0 c,,,]
y denominando a ¢, como Esfuerzo octaédrico.
&
Yy
A Figura 2.23

El plano octaédrico esta definido por iguales cosenos directores.

Sea el versor n = 55 i+ % j+ 313 k que representa al plano octaédrico.

Si sabemos que:

P 0 0| |11\ [ 0,/\3

S=|o o 0] (U3 = &/
0 0 o| (VN3 o/ 3]

- ]
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IS TEORIA DE LA ELASTICIDAD.

Es importante mencionar y demostrar los pardmetros de la elasticidad lineal o de

Hooke.

11.5.1 Mddulo de Young.

Figura 2.24
11.5.2 Médulo de Polsson.

E = Médulo de Young.

E=-2
4

¢ = E, Ec. constitutivade 12
elasticidad lineal.

En un experimento de tensién en una probeta, se observa que:

(En andlisis plano).



S |

I

|e4

Figura 225

¢, = Deformacidn unitaria longitudinal.
¢, = Deformacién unitaria transversal.

El médulo de Poisson se define como:

donde:

v, siempre es positiva.



11.5.3 Médulo de rigides a |s torsidn (andlisis planc).

para cortante puro se tiene que:

Del circulo de Mohr:



Figurs 2.27

De aqui se puede decir que si:

¢| = 8. + vey

8|="E'+ P%

Pero por lo anterior se puede escribir:

¢|=—;;‘+”

=<

De la figura 2.26 se deduce lo siguiente:

LE =B +(B + 4) = B + B! + 2B4, + ()

2.28
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por tener deformaciones pequeilas se desprecia el ltimo término, asi que:

LP = 28 + 284, = B (1 + )

y
Lf =28’ (1+4/B) =2 B 1 + 4/B]
pero
Lo' = 2B » Lo = 2B}
recordando que:
o=l = V2 '%%‘-"J -1 = V{1+4/B] -1
por lo tanto

g = [Vi+4/B) -1
De la férmula del binomio para exponente n:
@+b)"=2a"+ na"'b + E—(—'z'—;-l-)a"" b?...etc.

pero despreciando desde el tercer término:

V1+4,/B] = (D ¥ + 1/2 ()" -'%'- =1+ 1/#“-
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asi que:

A,

g=1+112 B -1
6 =125 2.29
igualando las ecuaciones 2.28 y 2.29
V2g =g+ 9
v=S =%+
por lo que
1
Y= E
IED) ‘
donde se deflnird G como:
6=l
(1+y)
de modo que:
7
Y=
donde:

G, es el mddulo de rigidez a la torsién,

como y es adimensional G tiene dimensiones de esfuerzo.



11.5.4 Médule de Compresibilidad Volumétrica.
Recordando que para deformaciones pequeiias se acepta que:
e, =¢e te te,

y que en andlisis tridimensional se acepta para esfuerzos y deformaciones triaxiales
que:

e = -é lo, - ¥(o, + 0)]
_1
& = F lo, - v(e, + 0)]

& = -E lo, - ¥(o, + o,)]

por lo tanto se obtiene que:
e, =—%[¢. +to+0-2e+o +a)

e,=iE[(l-2v)(a,+¢,+¢,))

sabiendo que:
Oy = %+%+-%=-L%&—L!L=l3—l

se tiene que:

o, +a, %0, =30,

50



sustituyendo este termino en la férmula de ¢,

6o =500-2)30,]

= 3N
e, —-—-————-"‘E

s = _!E—
302

en donde:

PR
IA-2)
k, es el médulo de compresibilidad voluméirica (Bulk modulus).

finalmente la deformacién volumétrica unitaria queda de 1a siguiente manera:

9,

obsérvese que s se tiene un material con v = 0.8, implica que k debe ser o (infinito)
y por lo tanto:

e, =0

esto quiere decir que para un suelo con una variacién volumétrica nula se tiene que:
v=10S8§

s1



n.6¢ MODELOS REOLOGICOS.
También llamados modelos de relacién esfuerzo-deformacién, deformacidn-tiempo.
Se ha dicho con anterioridad que todo cuerpo cargado se deforma; también se ha

establecido que los cuerpos tienen ciertas caracteristicas internas o de estado de
agregacion que originan que al deformarse se comporten de clertas maneras tipicas.

A countinuacién se exponen algunos casos de comportamiento tipicos y muy
significativos para propdsitos posteriores; se considera como sistema mecdnico, a un
cuerpo material real al que como accién se le aplica una fueraa.

Si el material es sélido, el efecto se mide en términos de la deformacién total
producida por la fuerza.

Si el material es fluido, el efecto correspondiente se medird en una cierta rapidea de
flujo (velocidad de deformacién).

11.6.1 RELACION LINEAL.

En este modelo, el efecto es directamente proporcional a la fuerza, con dos
modalidades:

1.6.1.1 Respuesta lineal eldatica.

Su efecto fisico que ejemplificaremos con la accién de un resorte helicoidal (figura
2.28).
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F

K —l'-t—'i—

Figura 2.28

Este modelo corresponde a un "sélido eldstico”; k es Ia constante eléstica del resorte
expresada como fuerza por unidad de deformacién total.

11.6.1.2 Respussia lincel viscosa.

Su efecto fisico lo podemos ejemplificar con un amortiguador hidrdulico lineal (figura
2.29).

Donde 5 es el coeflciente de viscosidad expresado como fuerza por unidad de rapidez
de la deformacidn total.

11.6.1.3 Respuesta visco-cldstica (Modelo de Maxwell).

Su efecto fisico se ejemplifica con un resorte y un amortiguador "en serie" (figura
z-w)-

s3
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Ngwra 2.2

Figera 2.3



11.6.1.4 Respuesta visco-elistica (Modelo de  Veigt).

Se puede ejemplificar con un resorte y un amortiguador "en paralelo” (figura 2.31).

Figura 2.31
11.6.1.5 Respucsia lineal esténdar.

Que se puede ejemplificar como sigue (figura 2.32).

Figura 2.32

'~
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La difereacia fundamental entre los modelos 1, 2, 3, 4 y §, estriba en que, on éstes,
los efectos dependen de la historia de la carga, o sea que para diferentes funciones de
carga F(t), se producen diferentes funciones de deformacidn e(t).

El efecto de flujo es Ja respuesta de deformacién total dependiendo del tiempo, para
una carga constante,

El efecto de relajacién es la respuesta de carga pendiente del tiempo para una
deformacion total constante.

En el modelo de Maxwell, el resorte responde instantdneamente a una aplicacién o
supresién repentina de Ia carga, en tanto que el amortiguador responde (fluye)
lentamente con el tiempo.

Por otra parte, para una deformaclidn total constante, 1a fuerza decrece (se relaja)
exponencialmente caracterizando ¢l factor n/k la rapidez de decrecimiento.

El modelo lineal estdndar tiene una respuesta eldstica instantdnea seguida por un flujo
o relacién exponencial.

Grificamente, los distintos comportamientos se pueden visualizar como sigue:



a) Si cargamos:

MODELO DE MAXWELL
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MODELO DE MAXWELL
Tiewwo
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Figura 2.33
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MODELO DE VOIGT

MoDELO DT VoIgT

“Twai

nenre

Figura 2.34
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MODELO LINEAL ESTANDAR

b —_————— e —

— —— - — o

e

nLwro

Figura 2.38



b) Si deformamos

MODELO DE MAXWELL

MODELO DE MAXWSLL

nmro

—— - —— - —— - — —_— ——— =

SEPERWMALINN TOTAL
T

TieMpo

Figura 2.36



MODELO DE VOIGT

MODELO 0©OFf VeoleT

P = e -

100

Figura 2.37 '

TIEMPFO
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MODELO LINEAL ESTANDAR

3 1
s MopgLo L INgAL
ESTANDAR
. TiOwe
|
|
)
§ !
[
!
i
|
]
Mo
Figura 2.38
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Los modelos anteriores, formados a base de resortes y amortiguadores son lineales,
es decir, las deformaciones totales son proporcionales a las fuerzas. En realidad, las
cosas no son asi de simples; la modelizacién puede llegar a ser muy complicada. Si
introducimos el elemento friccién podemos llegar a representaciones mds apegadas a
casos reales.

11.6.2 RELACION NO LINEAL.
11.6.2.1 Respueata de fricciéa (Madelo de Coulomb).

Se puede ejemplificar con un bloque en reposo sobre una superficie dspera la cual se
le aplica una fuerza creciente (figura 2.39).

Figura 2.9

Sabemos por 1a tcoria de la friccién que el cuerpo no se moverd hasta que la fuerza
sea lo suficientemente grande para vencer la resistencia debida a la friccién estdtica.
La relacidn fuerza desplazamiento es:

e=0siFsF,
e#0aiF>F,
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Siendo F. el valor limite de F antes de que se produzca el movimiento (figura 2.40).
F

[ X

Figurs 2.40

Entendemos por deformacién irrecuperable aquélla deformacién que permanece
después de ser removido el esfuerzo que la produjo.

Si combinamos este tipo de elementos con resortes y amortiguadores obtendremos
respuestas no lineales.

11.6.2.2 Respuesta parcialmente elistica y parcialmente irrecuperable.

La respuesta serd lineal cuando la fuerza en el resorte alcance el valor F, y el bloque
comience a deslizarse sin que aumente la fuerza. Si la carga se suprime el resorte se
contrae pero el sistema no regresa a su posicién original y conserva una deformacion
permanente (figura 2.42).

11.6.2.3 Respuesta no lineal en general.

Hay muchas maneras de combinar elementos de friccién con amortiguadores y
resortes; estos nos dardn respuestas muy diversas, por ejemplo (figuras 2.41 y 2.42).
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Figura 2.41
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Figura 2.42
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1.7 HISTERESIS Y FATIGA.

La influencia del endurecimiento por alargamiento en frio o endurecimiento por
esforzamiento, que consiste en cargar el material inicialmente mds alid del esfuerzo
de fluencia, modifica la relacién esfuerzo deformacion subsecuente. Por ejemplo, si
una probeta es esforzada mds alld del limite de fluencia, figura 2.44, hasta el punto
B, descargada entonces hasta C y vuelta a cargar, 1a resistencia a la fluencia aumenta
de un valor en A hasta uno en D). Como consecuencia entonces de varios actos de
descarga y carga, incrementardn la resistencia a la fluencia. Al cargar hasta B,
descargar a C y volver a cargar a D, una cierta cantidad de energia de deformacién
es disipada en forma de calor producide por la friccién interna. Esta energia que se
desprende queda representada por el drea sombreada en la flgura 2.43.

La pérdida de energia de deformacion se conoce como histéresis mecdnica y el
diagrama de la figura se conece como rizo de histfércsis {bucle o loop).

Al descargar hasta C, hay una deformacidn eldstica C’, recuperable representada por
CG y una deformacién permanente £, = OC. O sea, que para cualquier punto sobre
¢l diagrama esfuerzo deformacién, la deformacién puede ser considerada como
formada por dos partes; una eldstica y una irrecuperable,

Hay algunos efectos posteriores que modifican 1a relacion esfuerzo deformacién. Esto
es, si en el rango elistico una carga es aplicada siibitamente se produce una
deformacidn instantdnea ¢, (figura 2.44). Luego, con una carga constante, resulta una
deformacidén residual durante un tiempo t,
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Figura 2.4

La deformacidn ¢, varfa con el logaritmo del tiempo; mds ain, la deformacion ¢, es
igual a un nimero constante de veces la deformacién total ¢,, donde:

& =& + &

Se considera que un material tiene una cierta resistencia para una carga dada;
sometiendo a este mismo material a cargas ciclicas menores que su resistencia, puede
llegar a fallar después de un cierto numero de ciclos de carga y descarga. Al
fenémeno consistente en la falla de un material sujeto a ciclos de carga y descarga se
le conoce como fatiga.
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CAPITULO 111

ELEMENTOS DE MECANICA DE LOS SUELOS.
L1 EL SUELO Y LA MECANICA DE SUELOS.

El recuerdo de 1a persona que utilizé6 por primera vez el suelo como un material de
construccion se encuentra perdido en la antigiiedad. Por aiios, el arte de la ingenierfa
de suelos estuvo basado unicamente en la experiencia transmitida y adquirida de
generacidn a generacion. Con el crecimiento de la ciencia y 1a tecnologfa, 1a necesidad
por mejorar y hacer mis econémices los diseiios estructurales y los procedimientos
constructives fue una meta primordial. Esto condujo a un estudio detallado de la
naturaleza y propiedades del suelo relacionadas con la ingenieria durante los primeros
aiios del siglo XX. La publicacién de Erdbaumechanik por Karl Terzaghi en 1928,
fue el punto de partida de la moderna mecdnica de suelos, en esta obra se presentaron
los principios fundamentales de la mecdnica de suelos en los cuales muchos de los
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estudios avanzados se encuentra basados.

Desde un punto de vista ingenieril, el suelo es definido como un agregado no
cementado de particulas de mineral y materia orgdnica en descomposicién (particulas
sdlidas) junto con el liguido y/o gas que ocupan los espacios vacios entre las particulas

sélidas.

También al suelo se le define como el material formado por particulas minerales
(producto de la descomposicidn y/o desintegracién de las rocas) y vacios (que pueden
o no estar ocupados por agua). El suelo es usado como un material de construccion en
varias obras de ingenieria civil y soporta estructuras con diferentes tipos de
cimentaciones. Por ello, la ingenieria civil debe estudiar las propiedades del suelo como
son: su origen, la distribucion granulométrica, capacidad para drenar agua,
compresibilidad, resistencia al corte, capacidad de carga, etc.

La mecdnica de suelos es la rama de la ciencia que estudia las propiedades fisicas del
suelo y el comportamiento de las masas de suelo sujetas a varios tipos de fuerzas.

El término de ingenieria geotécnica estd definido como la ciencia y practica de la parte
de la ingenieria civil que involucra los materiales naturales localizados cerca de la
superficie de la tierra. En un sentido general, esto incluye la aplicacion de los
principios fundamentales de la mecdnica de suelos y 1a mecinica de rocas a problemas
enfocados al diseito de cimentaciones.

HL.2 ESTRUCTURAS DE LOS SUELOS.

Se define como estructura de un suelo a la ubicacién, arreglo y orientacién de sus
particulas minerales. También se define como el arreglo geométrico de las particulas
de suelo con respecto a otras. Entre los muchos factores que afcctan la estructura de
un suelo estin la forma y tamaiio de las particulas, y la composicion del agua segiin
el tamaiio de las mismas, los suelos pueden ser divididos segiin el tamaio de sus

7



particulas en dos grandes grupos: suelo grueso y suelo fino.

Las particulas del suelo se disponen siempre en forma organizada, siguiendo algunas
leyes fijas y segiin la accidn de fuerzas naturales susceptibles de anilisis. En suelos
formados por particulas relativamente grandes (gravas y arenas) las fuerzas que
intervienen para formar la estructura son bastante bien conocidas y sus electos son
relativamente simples de calificar; por éllo, pricticamente no hay discusién respecto
al mecanismo de estructuracién que, por otra parte, es verificable a simple vista. Por
el contrario, en los suelos formados por particulas muy pequeitas (limos y arcillas), las
fuerzas que intervienen en los procesos de estructuracion son de un cardcter mucho
mds complejo y las estructuras resultantes son sélo parcialmente verificables por
métodos indirectos, relativamente complicados y algunos de ellos en etapa de
desarrollo.

Las formaciones estructurales mds conocidas de los suelos son:
H1.2.1 ESTRUCTURA SIMPLE.

Es aquélla producida cuando las fuerzas debidas al campo gravitacional terrestre son
claramente predominantes en la disposicion de las particulas; por lo tanto, es tipica
de suelos de particulas gruesas (gravas y arenas limpias) de masa comparativamente
importante. Las particulas se disponen apoyindose directamente unas en otras y cada
particula posee varios puntos de apoyo (figura 3.1).

Estado mds suelto E€stado mas compacto
Figura 3.1
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Desde un punto de vista ingenieril, el comportamiento mecinico ¢ hidriulico de un
suelo de estructura simple, queda definido principalmente por dos caracteristicas: la
compacidad del manto y 1a orientacién de sus particulas. El término Densidad o
Compacidad Relativa es usado para indicar que tan suelto o denso estd un material
granufar y se define como:

Dr(%) = Cmax = €yt (100)

Cnex = €

donde:

Dr, es la densidad relativa, expresada en porcentaje

€. €8 Ja relacién de vacios del suelo in situ

€. €8 12 relacion de vacios de la condicion mids suelta
enn €8 la relacion de vacios en la condicion mds compacta

El rango de valores de Dr puede variar desde un valor minimo de cero para un suelo
muy suelto, a un miximo de 1 para un suelo compacto. Con base en la densidad
relativa los depdsitos de materiales granulares se pueden clasificar de la siguiente
manera;

Densidad Relativa Descripcion del depdsito
de suelo

(%)
0-18 Muy suelto
15-20 Suelto
$0-70 Medio
70 - 88 Denso
85 - 100 Muy denso

Valores de la compacidad relativa superiores al 50% suelen considerarse de un suelo
compacto y este valor se menciona frecuentemente como limite de seguridad razonable
en problemas pricticos, tales como cimentaciones en suelos gruesos, posibilidades de
licuacion en mantos de arena y Jimos no pldsticos, etc.
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11.2.2 ESTRUCTURA PANALOIDE.

Esta estructura se considera tipica en particulas de tamaiio pequeiio (0.002 mm de
didmetro o algo menores) que se depositan en un medio continuo generalmente agua
y en ocasiones aire, En estas particulas la gravitacién ejerce un efecto que hace que
tiendan a sedimentarse, pero dada su pequeila masa, otras fuerzas naturales pueden
hacerse de magnitud comparable; concretamente, si la particula antes de Hegar al
fondo del depdsito toca a otra particula ya depositada, la fuerza de adherencia
desarrollada entre ambas puede neutralizar al peso, haciendo que la particula quede
tendida antes de completar su carrera pudiendo afadirsele otra particula y asi
sucesivamente, y el conjunto de ellas podri legar a formar una celda con cantidad
importante de vacios a modo de panal (figura 3.2).

Figura 3.2

M.2.3 ESTRUCTURA FLOCULENTA.

Cuando en el proceso de sedimentacion dos particulas de didmetros menores a 0.02
mm llegan a tocarse, se adhieren con fuerza y se sedimentan juntas; asi, otras
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particulas pueden unirse al grupo formando un grumo con estructura similar a un
panal. Cuando estos grumos llegan al fondo forman a su vez panales cuyas bévedas
no estén ya formadas por particulas individuales, sino por lo grumos mencionados. El
mecanismo anterior produce una estructura muy blanda y suelta, con gran volumen
de vacfos llamada floculenta, a veces, panaloide de orden superior.

Figurs 3.3

.24 ESTRUCTURA COMPUESTA.

Se considera que las estructuras anteriores rara vez se presentan puras en la
naturaleza, pues la sedimentacién comprende particulas de todos los tamafos y tipos,
para las que rigen las leyes de la naturaleza de modo diferente. En estas formaciones
se deflne un esqueleto constituido por los granos gruesos y por masas coloidales de
fléculos que proporcionan nexo entre ellos (figura 3.4).
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Figura 3.4
1.2, ESTRUCTURA EN "CASTILLO DE NAIPES".

Algunos investigadores han sugerido una interpretacion diferente sobre 1a génesis de
una estructura floculenta y la estructura resultante en si. Segin sus ideas la forma
laminar tipica de los minerales de arcilla es fundamental en la estructuracion
resultante para los suelos finos. Las mismas investigaciones han dado a luz que, si bien
Ja particula de suelo posee carga negativa, parece cierto que en sus aristas existe una
concentracion de carga positiva que hace que esa zona localizada se atraiga con la
superficie de cualquier particula vecina, formdndose una estructura denominada como
castillo de naipes o floculada caracteristica de las arcillas, Es conveniente hacer notar
que seglin estas hipitesis de estructuracion estos tipos de suelos presentan un
importante volumen de vacios (figura 3.5).
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Figura 3.5
M.2.6 ESTRUCTURA DISPERSA.

Algunas investigaciones modernas han indicado que una hipdtesis estructural del tipo
"castillo de naipes", en la cual las particulas tlenen contactos mutuos; si bien puede
aceptarse como real en muchos casos, quizd no es la mds estable en la que pudiera
pensarse.

Cualquier perturbacién que puede existir como deformacién por esfuerzo cortante,
tiende en general a disminulr los dngulos entre las diferentes léminas de material.
Conforme esto sucede actdan entre las particulas presiones osméticas inversamente
proporclonales al espaciamiento entre ellas. Las presiones osméticas tienden a hacer
que las particulas se separen y adopten una posicidén casi paralelas entre ellas (figura
3.6).
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El conjunto de estructuras descritas someramente para los suelos finos no constituye
una serie de posibilidades reales en la naturaleza, si no simplemente, son el fruto de
las diferentes hipétesis que han formulado los distintos investigadores dedicados a estos
estudios y que de alguna y otro manera, aunque con clertas discrepancias son
aceptadas actualmente.

1.3 INCREMENTOS DE ESFUERZO EN LA MASA DE SUELO OCASIONADOS
POR UNA CARGA REPARTIDA APLICADA EN LA SUPERFICIE.

111.3.1 AREA RECTANGULAR UNIFORMEMENTE CARGADA.
Las expresiones para determinar los esfuerzos normales verticales bajo 1a esquina de

un rectingulo sometido a una carga uniforme "p" aplicada en la superficie (figura
3.7), son las siguientes:



1.- Ecuacién de Julio Damy Rios:

P 1 1 .
"=27“x’+z’ +y‘-i»zr) x,{z““":x‘ 3l

2.- Ecuaciones de Dashké y Kagin para o, y 9,

124 . .
TR - et Lo YAy 3

g=£[l-
D T I

P®  xyz Ctapl ZA 3 X 3 XA
% =313 AT Y S Xy +(l-2v)(tan'y—-tan'y—z—)] 33

donde A = (x! + y? + )2
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11.3.2 CARGA TRIANGULAR.

Se utilizan las férmulas de Hamilton Gray.

1.- Bajo el punto A. L

= PL][zJ(L‘+B‘+z’)_ z
Y T LR Ry (12 MR

. BL
M Ty (1 gy iy e 34

2.- Bajo el punto C,

oo =[ 4k ] [y - 2 ] 38
S 1 Rl | R R (L Y[ R i) )

1.4 SOLUCION DE BOUSSINESQ.
HIPOTESIS:

A)  Medio Semi-Infinito.

B)  Medio linealmente eléstico (La relacién o-¢ es lineal y se utiliza E y »).
C)  Medio Homogéneo.

D) Medio Isétropo.



E)  Medio con desplazamientos pequeilos.

111.4.1 Carga Cenceatrada.

Los Esfuerzos que en una sola carga vertical concentrada actuante en la superficie
horizontal de un medio semi-infinito, induce en los puntos de cualquier carga vertical
trazada en el medio, se calcularon en 1883 por Boussinesq (figura 3.9).

»
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1

Flgura 39

De la figura 3.9 se puede observar que:

r=v(x + y’i L= vV(x* + y’ +2) L= V(r’ + z’)
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Si », es la relacion de Poisson.

Los esfuerzos en el punto A pueden escribirse como:

_ P, W2 x-y ;fz
“ =3 { o 1-2») [——-I-_z———L (L+z)+ T I} 3.6
_P, W y-x x2
o = {7 W aagst el 37
) »rzs 38
“ETRDT L+ " '

Nétese que las ecuaciones para encontrar los esfuerzos horizontales, son dependientes
de 1a relacién de Poisson. Sin embargo, la expresién para el esfuerzo normal vertical,
es independiente de dicha relacién y la expresién para calcular o, puede escribirse ‘
como sigue:

_P, 3 1
o, = o (5 —eyr+11™)

Ahora, igualando
- _§ 1 8
P, T 2x ] T+ 1 ]

se obtiene que:

P
¢.=?Po

En la Tabla IIL.1, se presentan valores de P,.
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m4.2 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CON CARGA LINEAL DE
LONGITUD FINITA.

[}
AV B

'z

Figura 3.10

en donde:
P, es launidad de fuerza, por unidad de longitud.
El valor de g, en un punto "O" puede obtenerse de la manera siguiente:

_ 3P 2

do, = 2r @+ + )T

39
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en donde:
dP = Pdy

Integrando la ecuacién 3.9

3prd z
“= I: TIJ @+ x+ v
resulta lo siguiente:

__P_y 7 1 ( 1 + 3 3.10
% TR F D) VR D) T Xy x’-n) )

Ahora, igualando

™
e
=3
1]

u|~<

la ecuacidn 3.10 queda de la siguiente manera:

1 n ( 1 + 2 .
2r M+ D)JVim*+n'+1)" m*+n’+1 m'+1 "’

_p
g = z
y se puede escribir asf:

N
’l—'_'zpo

El valor de P, fue tabulado para diferentes valores de m y n por R.E. Fadum. (Figura
n.

Si se usa la grifica propuesta, el sistema coordenado ortogonal de referencia debe
escogerse de modo, que el eje Y sea paralelo a 1a carga lineal y el eje X normal a ella,
por su extremo.

8s



wm 3 n.. s : m.. § 5 8 .m .-_._ .m.uv
ﬂ ﬂ ® (B
N N / / // \

NN Y NN NN A

=] SN mn
= ~
- ///“,
AR
%

Figura 3.11



m.4.3 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO EL CENTRO DE UNA
SUPERFICIE CIRCULAR UNIFORMEMENTE CARGADA.

El esfuerzo o, en cualquier punto de la carga vertical bajada por el centro del circulo
cargado puede obtenerse de la siguiente manera;

De Ia figura 3.12 tenemos que:

4A =g 40 AF

Figura 3.12
por lo tanto :
AP = ©g Ap A .1
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Sustituyendo 3.11 entre 3.9 se tiene que:

_ 3o 2
do, = T._Wq Ap A9

Agrupando :

= 3o e
dﬂ, = 2—113—(—011_;7;!71_— A¢ A0 n

Integrando 3.12 para toda la superficie, se tiene lo siguiente:

_ sz’ 2 r QdQ
"——F Iodo [omﬂ KN K
_dw? 1 2 1 r
“=2x @ 7 3 gy,
o, =0 {1-[—L—v) ) 314
l+(-;)vz

Los valores de w, pueden tabularse en funcién de los correspondientes de r/z. En la
tabla 111.2 se presenta la tabulacion en cuestién.
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LS, SOLUCION DE WESTERGAARD.

Waestergaard propone esta solucion para el caso de un suelo muy estratificado, como
seria el caso de unos estratos de arcilla con pequeitos estratos de arena intercalados.

o, =¥ _ 1 3.18
* Iz o+ ()" )

donde:
P,  es la carga uniformemente repartida

¥, es la relacién de Poisson

it B

r=Jx+y)
.6 FORMULAS PARA CALCULAR DEFORMACIONES ANGULARES.
6.1 Circulo Cargado:

En un circulo de radio "R" sometido a una carga uniforme "P" en su superficie, el
asentamiento bajo el centro estd dado por la siguiente ecuacion (Zeevaert 1973).

PR -AHRP
le
El giro del circulo ocasionado por un momento M vale, segin Richart:

_33-»M

= 3Iew



en donde:

G, es el mdédulo de rigidez a la Torsién, y estd dado por la siguiente expresién:

E

G=2(l+l')

Con estas expresiones, podemos conocer las rigideces lineal y angular de un cimiento
de planta circular.

La rigidez lineal se define como la carga vertical entre el asentamiento que produce:

_Q_ 2ER
Ki=3 ="

Mientras que la rigidez angular se define como el cociente del momento entre el giro
que produce:

M_S8GR
0

Ke=F =730

M.6.2 Rectdngulo Cargado.
El radio de giro se obtiene con la siguiente expresion:
e __4_l_r__ 14
R =[—]
sustituyendo este valor en la siguiente férmula:

0= Jg-»M
- 8GR

se obtiene el giro del rectdngulo.
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CAPITULO IV

DEFORMACIONES EN SUELOS GRANULARES

IV.1 ECUACION CONSTITUTIVA PARA SUELOS FRICCIONANTES.
Existen dos tipos de deformaciones en los suelos:

a) Deformaciones Instantineas: Son las que se presentan inmediatamente
después de que se aplica la carga o la descarga.

b) Deformaciones Diferidas: Son las que se presentan a largo plazo después
de que se aplica la carga o la descarga.

En los suelos granulares sélo se presentan las deformaciones de tipo instanténeo. Ya que
éstas dependen de la compacidad relativa (Dr) y de su estado de esfuerzos, no se puede
utilizar una relacién esfuerzo-deformacidn lineal para calcularlas, como lo propone la
ley de Hooke. Por lo tanto se tiene que tomar en cuenta una relacién esfuerzo-
deformacién no lineal.
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La compacidad relativa (Dr) cuya férmula se presenté en el capitulo 11l depende de la
relacion de vacios en una relacién inversa, es decir, al ser grande la relacién de vacios
se disminuye su compacidad relativa, y al ser baja la relacion de vacios la compacidad
relativa aumenta.

En el primer caso, las particulas tienen mayor oportunidad al acomodamiento ya que
tienen mayor espacio para moverse, y Ia friccién entre las particulas no es muy grande

por lo tanto su rigldez es baja, en diferencla con el segundo caso; la rigidez de la masa
de suelos aumenta.

El estado de esfuerzos también influye en la deformabilidad ya que éste se produce por
confinamiento (figura 4.1).

Vv

A/

“-e

T

Figura 4.1
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Como se puede observar en la figura 4.1 el elemento de suelo se encuentra confinado por
los tres esfuerzos axiales oy, 0, ¥ 0,. Ya que es dificil manejar para fines de cdlculo este
estado real del suelo, se puede representar como una presién de confinamiento P, y su
valor es el del esfuerzo normal al plane octaédrico, o sea, el promedio de los tres
esfuerzos principales.

P, = 31— (0, + oy + ay)

La deformabilidad es inversamente proporcional a esta presién de confinamiento. Por
estas causas, como se mencioné, se tiene que utilizar una relacién esfuerzo-deformacion
no lineal del suelo, esto se intenta lograr creando una ecuaclén constitutiva donde
intervengan las siguientes variables: incremento vertical de esfuerzo y presion de
confinamiento.

Esta ecuacion debe tomar en cuenta dos aspectos:

1) Que hay una relacién directa entre deformacién y esfuerzo, es decir, a
mayor incremento de esfuerzo mayor deformacion y viceversa.

2) Que hay una relacién inversa entre la deformacién y la presién de
confinamiento, es decir, a mayor P, menor deformacion y viceversa.

Entonces, considerando un elemento de suelo granular de espesor h, sometido a una
presién de confinamiento P, como lo muestra la figura 4.2, al darle un incremento de
esfuerzo debido a una sobrecarga, la presién de confinamiento actuante se incrementa
en un valor AP,

P =P, + AP, 4.1



Figera 4.2

El valor AP, se toma como el incremento del esfuerzo normal al plano octaédrico, es
decir, es igual al promedio de los incrementos de esfuerzos. Tomando ¢,, o, y #, cOMoO
los Incrementos de esfuerzos, se tiene que:

AP, = —%('. +0,+0)

1 1
AP¢=—30,+ ‘5(0,"0' a)

Para fines pricticos AP, puede escribirse de la siguiente forma:

AP: = bl 'l + bz (0, + ’y) ‘.2

endonde b, = b, = -%

Suponiendo el espesor h, del elemento de suelo lo suficientemente pequeiio para que
la relacién del esfuerzo vertical al horizontal sea constante, se tiene que:
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[/}

@ = o, = a e
'l
g

a = 0, = 0,
'l

sustituyendo las ecuaciones 4.3 en ecuacidn 4.2:
AP. = b, 0, + by (a, 0, + a,0,)
AP. =[b, + b, (a, + a) o,
AP = ¢ca,
en donde ¢ = b, + b, (a, + a)]
sustituyendo 4.4 en 4.1 se tiene que:

P.=P,+co,

4.3

44

4.3

Con la expresién 4.5 podemos concluir que la presién de confinamiento no es constante
¥ que tiene una relacién directamente proporcional con el incremento de esfuerzo.

Por otro lado se sabe que debido al incremento en o,, ¢, y o, €l elemento h, sulre una
deformacién vertical, ocasionada por un esfuerzo resultante o, que estd dado por:

0. = 0,V a, -,
o.=a,-vie +o0)
donde » es la relacion de Poisson.

sustituyendo las ecuaciones 4.3 en la ecuacién 4.6 se obtiene lo siguiente:

4.6



o.=ag,-v(ao + a0)
o.=a[l- y‘(a, +a))]
o.="fo, 4.7
donde f = [1-» (a, + a)]

La expresién 4.7 indica que el esfuerzo resultante es funcién directa del incremento
de esfuerzo vertical.

Teniendo las expresiones 4.8 y 4.7 se (rata de obtener una relacién esfuerzo
deformacién aplicable a los suelos. Esta relacién se hace mediante una ecuacién
constitutiva en forma diferencial, dando incrementos diferenciales do,, do, y do, come
se muestra en la flgura 4.3.

N7 SUZAANNZ/ AN 22NN #7 N7/ NN 77 NN/ N 7/
cdGe

feo
Jay
Feo

Figura 4.3
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Yomando en cuenta lo anterior se llega a 1a siguiente expresidn:

dh _ a’
—Tl =-M -—Er dﬂc
dh _ o  do,
v ME ey 4

sustituyendo las ecuaciones 4.5y 4.7¢en la 4.8:

dh _ M (fe)'d(fa,)

h P,+ce)

4.9
dh _ f*'aq do
—h--'M(l'm-’-ca,)'

En donde M, r, s son médulos a determinar del suelo. Por la dificultad que presenta
la ecuacion 4.9 para integrarse, sobre todo si r y s no son enteros, se puede usar otra
expresion similar que represente el mismo fenémeno, pero fécil de integrar. Tomando
la consideracién anterior se lego a:

dh
3

-. o/ do,
= - M G+ ol 4.10

En la ecuacién 4.10 se suprimié el médulo s por los médulos a y b,, estos a su vez son
pardmetros que dependen del tipo de suelo y se definen mds adelante.

Sustituyendo la ecuacitn 4.7 en la 4.10, se tiene que:

dh

de.m (fa)' dfo)

[al‘ + b)(Pwl+ cl’a'r)]




dh _ M o do,

h @ To.P % o] 4.1

Al variar el esfuerzo vertical de cero a a,, el elemento de suelo disminuye su espeser h
del valor inicial h, al valor h,, por lo tanto, para encontrar la deformacién total del
elemento debemos integrar la ecuacion 4.11 de h, a h; en el primer miembro y de cero
a ¢, en el segundo miembro.
Integrando la ecuacién 4.11 directamente tenemos que:

u=a + b(P,S + cg,)

u=a+ bl + b,cq/

du =b,c ro"" do,

completando la diferencial

dh _ MF b, ¢'ro,"! do,
h bye'r [+ b(P, + c'0,)]

dh_ MTr b, ¢'ro,”! do,
h byc'r [a + by(P,S + '0,)]

ht o
mhj,, = - _—b__,Mc!F— Infa* + bR’ + ¢0))] .

Evaluando los limites y tomando en cuentaque In (a - b) = In 2

b
h _ _Mr a" + b(P +c o)
In h, bfcr In a+bPS
._Mr
be' r
h, _ a + b(P,S + o, 3
In 'i.":: =In { { a +J b_, l)mr ﬂ,r) ] }



a" + h(P,S + ¢0,)

R Y

iz

de la teoria de la elasticidad tenemos que:

6 = hn e hf
h' = ho - 6
dividiendo entre h,
h_h, 8
h, h, h

si sabe que por Cauchy ¢ = % » entonces

by
h.,_l &
e=l-:|-'-L

sustituyendo la ecuacién 4.12 en la 4.13, se tiene que:

]

a+ b)(Pm' + cr"zr)

e=1-{l a+ b, P

MfF

T by r
4.12
4.13
. Mf
b r
] } .14

Utilizando la ecuacion 4.14 se observo que los resultados diferian un poco de realidad,
por lo cual se introdujo un factor de ajuste empirico f en donde:

f=¢e aPen

donde P_, es la presion media de confinamiento, la cual vale:
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P =P, + —;-APc
¢

P, =P, + —-;-’- 4.18

Este Tactor de ajuste empirico se introduce a la ecuacién de la manera siguiente:

. M e raPon
by ' r
(4 + b Pml' + {2
e=1- { [ 2 arsg_ b, P,:' %) ) } 4.16
=0 .
sie = ho entonces:
§=¢eh,
por lo tanto:
oMr
be'r
@+ by(PS + ¢'e)) g
6= {1-1¢ 7 ) 1}h, 4.17

siendo: OER Y 8
$ La deformacién vertical de un elemento de suelo de espesor h,.
M, Un médulo el cual mide la deformabilidad de la masa de suelo a medida que el

material es mds deformable el valor de M es mayor.
r, El médulo de esfuerzo que toma en cuenta la influencia del esfuerzo vertical o,;

al aumentar r se incrementa el efecto de o, sobre la deformacion vertical.
o, El médulo de confinamiento, siendo inversamente proporcional al confinamiento

y directamente proporcional a la deformabilidad del material.
a, Es un médulo que representa la resistencia al esfuerzo confinante de tensién de

un suelo. Tiene un valor diferente de cero para aquellos materiales en que existe
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un volumen inicial para presién de confinamiento nula, como ocurre en los suelos
granulares con cierta cohesién o en los materiales cohesivos; para suelos
puramente friccionantes a es igual a 0.

by, Coeficiente empirico que toma en cuenta la influencia del esfuerzo de
confinamiento.

IV.2 ANALOGIA CON LA TEORIA DEL DR. EULALIO JUAREZ BADILLO.
La Teoria de Compresibilidad del Dr. Judrez Badillo se basa en el comportamiento de
los gases ideales en proceso isotérmico, es decir, a temperatura constante, Si V es el
volumen de un gas sometido a una presién isotrépica o al variar cualquiera de las dos
se tiene que:

0.V =cte 4.18
derivando la ecuacién 4.18

0.dV+V.do=0

v=-= 4.19

Tomando en cuenta que al variar el esfuerzo de o, a o, ¢l volumen varia de V, a V, por
lo tanto para encontrar el cambio de volumen integramos la ecuacién 4.19de V,a V en
el primer miembro y de o, a o en el segundo miembro.

v a
lnv]\'o-‘-'ln"]n
Y =.m%

\A o
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vV _ g,
|llv:' = In (—;;)l

_:,i = 4.20

La ecuacién anterior muestra que cuando se duplica el esfuerzo el volumen se disminuye
a la mitad, esta relacién es propia de los gases y la ocaslona el exponente -1.0. En los
suelos 12 ecuacién 4.19 queda de la siguiente manera:

dav do
vo -y -;0 4.21
Siendo vy un coeficiente de proporcionalidad, que puede tener los siguientes valores:

0<y<«<li

Integrando la ecuacion 4.21 y evaluando en los limites:

in -¥0= -yIn -%o
V_ 0
v,- (;.;_)*v 4.22

En esta ecuacién V, y ¢, representan el volumen y el esfuerzo isotrépico en las
condiciones iniciales. Haciendo una analogia con la ecuacién 4.12.

Mf

A +bPS+ce) by’ r

R =1 aa+bPS 4

==

4.12
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Los primeros miembros representan una deformacién. En la ecuacion 4.12 con una
relacion de alturas, y en la ecuacion 4.22 con una relacién de vohimenes. Los
denominadores de los segundos miembros representan el confinamiento inicial, Sélo que
en la ecuacion 4.12 éste se afecta por los médulos ay b,,

Los numeradores del segundo miembro representan el esfuerzo isotrépico final, sélo que
en la Ecuacién 4,12 estd en funcion del incremento de esfuerzo vertical. Por dltimo, los
dos exponentes del segundo miembro son médulos que dependen del tipo de suelo.

En la prictica resulta necesario determinar las propiedades de deformacién mediante
pruebas de campo o laboratorio. Para el caso de ensayes de laboratorio, el médulo no
lineal de deformacion M se obtiene a partir de pruebas triaxiales de deformacién.
Ilustremos este procedimiento con los siguientes resultados de una prueba triaxial de-
deformacién: (Arena compacta con Dr = 80%).

Etapa Presién de Esfuerso Deformacién

coafinamieato desviador uaitaria
P’ (kg/cm’) ¢, (kg/cm’) ¢

1 0.3 0.3708 0.00135

2 0.4 0.494 0.00141

3 0.5 ' 0.6585 0.00158

De 1a ecuacion 4.17 despejamos M:
M = byr log (1-¢) - . 4.3

(O exp (a P) log [4 + by (B + €o)/@ + bR.)]

Enla tablalIV.l vemos que una arena compacta con Dr = 80% tiene un valor de
r=1Syuna=027cm?/kg. Ademds b, = b, = 1/3y b, = 1,
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Sustituyendo valores en la ecuacién 4.23 obtenemos.

Etapa P
kg/cm
0.36175
2 0.48233
3 0.60970

0.00151
0.00153
0.00152

La magnitud de M para este suelo es el promedio de valores de las etapas de la prueba
triaxial de deformacion. Asi en esta arena, M = 0.00152,

TABLA IV

VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE
DEFORMACION EN SUELOS FRICCIONANTES.

Coeficiente Adicionales b, = b, = [/3y b, = 1.8

Retade [ N [ M ’ e
relative come g
Muy suelo <0.2 <4 <20 >0.0047 18 <018
Suelto 02-04 410 20-40 0.0047-0.0036 1.7 0.190.21
Medio compacto 04-06 10-30 40-120 0.0036-0.0024 1.6 0.21-0.24
Compacto 06-08 30-50 120-400 0.0024-0.0013 1.5 8.2440.2!
Muy compacto >08 >50 >400 <0.0013 1.60 >027
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TABLAIV.2

POISSON

Polve volcénico suelto

0.30

Limos compactos, sedimentos eélicos finos,
Sedimentos volcdnicos semicompactos,
Aluvlones finos.

0.30 2 0.25

Arena, limos compactos, suelos aluviales,
Sedimentos compactos bien graduados

0.28

Arena con grava. Sedimentos aluviales compactos,
cementados y bien graduados

0.28

Ejemplo Hustrativo

Considérese el siguiente perfil

Oo.m
Arcilla de alta plasticidad (CH)

y =2T/m’

2m
Limo arenoso (MH), café claro
N = 21 golpes

4.6 m

v = 1L7Tw?

Arena limosa (SM), café claro muy compacta
N = 82 golpes

v = 18 Th?

S9m
Arena limo-arcillosa, café claro compacta
N = 38 golpes

vy = 18Th?

7.7m
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Calcular el asentamiento de una zapata de 3.9 m de anche por 4.6 m de longitud
desplantada a 2.6 m de profundidad, que transmite al terreno de cimentacion una
presién media de contacto de 15.6 T/m’,

39m

2.6m

Cilculo de las presiones en el terreno (P,)

P, = hiy)

P com = 22 =4 T/m

Py, cem = 4+0.6 (1.7) = T/m’

Py gem = 802+ 10L0(1.7) =672 T/m A
Pousm = 672+ 1.0(.7) =842 Tm?

P sasm = 8.42 + 0.65(1.8) = 9.59 /m’ B
Posom = 9.59 + 0.65(1.8) = 10.76 T/m’

Poeam = 1076 + 0.9 (1.8) = 12.38 T/m’ C
Puoim = 12.38 + 0.9 (1.8) = 14 ¢/m?

Las presiones que utilizaremos para el cdlculo son A, B, y C ya que necesitamos la
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presién a la mitad del estrato.

Los coeficientes de presién (k,) que utilizaremos dadas las caracteristicas del terreno son:

Estrato 2.- K, = 0.5
Estrato 3.- k, = 0.5

Estrato 4.- k, = 0.6

Célculo de (P,,).-
[}
P, = P, (173 (1 + 2ko) |
Peoism) = 6.72(1/3(1+2(0.9) = 4.48 T/m’ 3
Py sasm = 9.5 (1/3(1+(+2(0.9)) = 6.39 T/m? :
Pm(‘.lm) = 12.38 (1/3(l+2(0.6))) = 9.08 T/ln2 |

El célculo de o,, 0,, y 0, lo realizaremos con las férmulas vistas en el capitulo 111, Para
facilidad de cdlculo realizaremos una tabla donde asentaremos todos los cdlculos del
procedimiento. Ver Tabla IV.3.
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(m) (T/m’) Tim? (Timd) (T/m’) (Tim®) (T/m') (m)
1 2 2 4
2 1.6 17 .72 'Y 448 7.7133 7.66 15.45 }
2 1 1.7 8.42
3 0.65 1.8 9.59 0.5 6.39 2.852 3.284 13.79 2.68
3 0.65 1.8 10.7¢
4
4

0.0226 0.003 1.6 2 s 0.095 0.665 0.668 o665 | o0.0088
0027 | 0.0013 14 13 0.208 0.239 0.482 o.ns8 s | o002
0.0252 | 0.0017 1.5 18 0.08 0.113 0.397 0.951 1nas | o009

SUM | o014
TABLAIV]
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CAPITULO V¥V

DEFORMACIONES EN SUELOS COHESIVOS.
V.I DEFORMACIONES INSTANTANEAS.

Al igual que en los suelos friccionantes se propone una ecuacién constitutiva, la cual
relacione la deformacién directamente proporcional al esfuerzo resultante e
inversamente proporcional a la presién efectiva de confinamiento.

Se supone un elemento de suclo cohesivo totalmente saturado sometido a una presién
de confinamiento P’ y a los incrementos de esfuerzos o,, o, y o, como lo muestra la
figura §.1.

El espesor h, es lo suficientemente pequefio para que la relacion del esfuerzo
horizontal al vertical sea constante, asi tenemos que:

g
a, = =X
o,
g,
a, = =%
o,

1o



T

n G’
//

/.'" Ox

Figura 5.1
despejando o, y o,

g, = a,0,

g, = 0,0,

La deformacién instantinea del estrato es ocasionada por el esfuerzo resultante o, de
los incrementos o,, o, y 0,. Este esfuerzo resultante estd dado por:

0. = 0,-vo,-v9, = 0,-v(0,-0) §.2
en donde v es 1a relacion de Poisson, sustituyendo 5.1 en 5.2 tenemos que:
g, = g, - a0, + a,0)
a. = [1 - wa, + aj)]oe,
o, = fo, 53



en donde:
f=1[1-u»a + a))

Como se mencioné anteriormente se plantea una ecuacién censtitutiva donde se
cumpla que la variacibn de h sea directamente proporcional a P’, en forma

diferencial.

Asi se obtiene lo siguiente:

dh _ - Mo do,
e 54 i
sustituyendo $.3 en 5.4 |
dh _-M o)™ fdo, !

h a+ b (P
haciendo operaciones

dh _ -M fo do,
h ™ &+ b, P

Al variar el esfuerzo vertical de 0 a g, el elemento de suelo disminuye su espesor h del
valor h, a h,. Por lo tanto para encontrar la variacion volumétrica se tiene que
integrar la ecuacion 8.5 de h, a by el primer miembro, y de 0 a g, ¢l segundo.

IM (_l_h =Iﬂ -M ‘\'a..r-l
w bt A+ b®))

dh - MFf
h B0 r et
ho h a+ b.\ (Pm,)r fo % d";
- Mr o,
b= — e L] 2
In h] ho [ X+ b_‘ (Pm’)r I'] v
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-Mf A ]
T a'+b; (P.))

De la teoria de 1a elasticidad se sabe que:

$=h,-h

por lo tanto:

dividiendo todo entre h, se tiene que:

._f=l.é—

hl) h (1)

sustituyendo 8.7 en 5.6

-Mfr A

== w75, )

1 - '% =e
despejando &
- MF A
T @ T Py
d=(1-e

1 h

5.6

8.7

58
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Por Cauchy se sabe que:

e=d
h,
por lo tanto:
-[M f g’ ]
r a" + b(P,))
e={1l-e } 5.9

Cambiando el médulo de deformabilidad M por el médulo de rigidez A = /M las
ecuaciones 5.8 y 5.9 quedan de la siguiente manera:

[i__ __.."_:____]
Ar a + b(P))
e={1-e } 5.10
por lo tanto:
o LA
Ar a + b(P))
b={1-e }h, s.11

en donde:

P,’, es la presién de confinamiento efectiva inicial y se calcula de la siguiente
manera:

,_ L+ 2Kk)o,
P, =13

a, es la presién de confinamiento equivalente que le proporciona la cohesién al
material (confinamiento intrinseco).

by,  es el coeficiente empirico que mide la influencia el esfuerzo de confinamiento
inicial efectivo.

r, Coeficiente que toma en cuenta la influencia del esfuerzo vertical o,.
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M, es el mddulo de deformabilidad del suelo.
A, es el médulo de rigidez del suelo. A = I/M

Para la Arcilla de la ciudad de México se obtienen los siguientes promedios estadisticos
de propiedades de deformacién:

Deformaciéa r M A s b, | k ’
t/m*

Elasto plastica | 1.15 | 0.0059 | 170 | 0.5 | 0.5 | 0.8 | 0.45

Eldstica 1.2 | 00037 [270] 0.5 | 0.5 0.5 ] 0.48

El médulo de rigidez A se puede calcular despejando Ja ecuacién $.11.

-f azr 1
rfa" + b, @) In (1-¢) * 512

A=

Los parimetros que aparecen en la ecuacion 5.12 se obtienen en la prictica con
pruebas de compresién simple o compresién triaxial.

Ejemplo Nustrativo:

!
o ——

1Om

3aSm
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Calcular la expansién que sufre un suelo al ser excavado 3.5 m de profundidad, la
excavacion tiene en planta 10 m x 20 m.

Si la estratigrafia y propiedades del subsuelo son las siguientes:

Estrato Profundidad Caracteristicas
0m Limo Areno-arcilloso vy = 1.2 T/m’
1 c=28Tm w = "799%
E, = 72.6 kg/cm’ E, = SLdkg/an?
Gun = 38.1 kg/em?
4.6 m
2 Limo Arcilloso vy = L4 T/m®
¢=20T/m! w = 360.2%
E, = 86.1 kg/cm? E. =39
Gy = 38.1 kg/em?
7.8m
3 Limo Arcilloso vy = 0.6 T/'m’
¢ = 1.5T/m! w = 470.4%
E, = 50.8 kg/cm’ E, = 34.9 kg/em’
GDIN 348 kg/cmz
9.6m
4 Arena Limosa vy = 0.6 T/'m’
N = 18 golpes w=64.1%
E, = 120 kg/em’ E, = 88.1 kg/en’
Gpm = 69.2 kg/cmz
10.6 m
s Limo Arcilloso vy = L18 T/m’
= 2.0 T/'m? w = 270.5%
E. = 81 kg/cmi® E. = 36.4kg/an’
Gy 30 kg/em?
11.4m

donde:
w, es el contenido de agua, en %.

v, es el peso volumétrico, en ton/m’
< es la cohesion determinada en prueba triaxial rapida, en ton/m?
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E., es el mbédulo de rebote elistico, determinado en pruebas de compresién, en
kg/cm?

E, es el médulo de elastoplistico, determinado en pruebas de compresién, en
kg/cm?

G,y  €s el médulo de rigidez al cortante, determinado en el Péndulo de Torsién, en
kg/cm?

N, es el nimero de golpes. determinado en prueba de penetracién estindar.

Sabiendo que:
e="’%(¢z'”(”x + ay))
d=c¢hy

Quan = Voy  donde: V, Volumen excavado
v, Peso volumétrico del suelo.

‘Im:so = 3.8x 1.52

Qoiso = 5.32 t/m?
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E Z X Y q o, oy
(m) (m) (m) (T/m?) (T/m? (T/m?)
1 0.58 ] 10 532 5.316 3.98
2 2.7 s 10 532 5.04 1.73
3 8.21 s 10 532 4.17 0.69
4 6.6 ] 10 532 3.64 0.17
[ 7.8 ] 10 5.32 3 0.26
E o, E, v € H, 8
(T'm? (T/m? (m) (m)
1 3.458 726 0.3 0.00428 1.1 0.004678
2 2.161 86l 0.3 0.006903 3.2 0.02209
3 1.5 808 04 0.006523 1.8 0.011741
4 0.658 1200 0.25 0.002861 1.0 0.002861
L 0772 510 04 0.0087 08 0.004%6
SUMA | 0.04%927
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De la estratigrafia del ejemplo anterior, calcular el ascntamiento que produce el
edificio con un incremento neto de presién de 2 T/m?

q g, o, a, E. ’ [ H, P, P
(T/m?’) (T/m?) (F/m¥) (F/m?) (T/m*) (m) (T/m* (Fim®)

2 1.99 1.4 1.29 514 0.3 0.0029 1.1

2 1.89 0.65 0.812 393 0.3 0.0038 32

2 .87 0.27 0.52 349 0.4 0.0036 1.8

2 1.37 0.063 0.247 881 028 ] 1.007 1.286

2 1.24

4
(T/m?) (m)

0.002
0.0012
0.0036
0.00312 1.6 0.04656 0.1806 0.409 0.943 1.518 s 0.022 0.0028
0.0023

4H,, = 4.6 cm
A"u"g = 1.6 cm
AH,, = 6.2 cm

V.2 DEFORMACIONES DIFERIDAS.

Estas deformaciones toman en cuenta Ja variable tiempo. Un asentamiento puede en
ocasiones durar ailos si la capa compresible es de gran espesor y de permeabilidad
baja. El estudio de la velocidad con que se producen los asentamientos presenta una
importancia practica considerable.

A un proceso de disminucion de volumen que tenga lugar en un lapso de tiempo,
provocado por un aumento de las cargas sobre el suelo, se le llama proceso de
consolidacion.
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Normalmente en estos procesos la posicién relativa de las particulas sélidas sobre un
mismo plano horizontal permanece esencialmente igual, asi, el movimiento de las
particulas del suelo puede acurrir sélo en direccidn vertical; A este proceso se le lama
Consdlidacién Unidireccional o Unidimensional.

Sobre una curva representativa de la prueba del odémetro (Asentamiento - Logaritmo
del tiempo) se pueden distinguir dos ramas sensiblemiente rectilineas cuyas
prolongaciones se cortan en un punto A (figura 5.2). La rama de la laquierda (BC)
representa lo que se llama CONSOLIDACION PRIMARIA, la resistencia ofrecida a
1a expulsion del agua sobrante es 1a unica causa de este fenémeno. Por el contrario la
rama de la derecha (CD) representa la CONSOLIDACION SECUNDARIA, mids lenta,
que parece ser el resultado de una reordenacion progresiva de la estructura del
terreno, unida a las deformaciones debidas a las capas absorbidas. Se trata de un flujo
viscoso que aumenta el asentamiento en tanto se ejerce 1a sobrecarga, por lo tanto las
arcillas se comportan como cuerpos visco-eldsticos.

L] ieg (4)

Figura §.2
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V.2.1 Consolidacién Primaria.

La Consolidacién primaria, como ya se menciond, es un proceso de disminucion de
volumen debido a la expulsién de agua de los vacios del suelo debido a una
sobrecarga. Este proceso puede compararse con un modelo mecdnico propuesto por
Terzaghi, que es una modificacion del modelo reolégico de Kelvin.

- ]

Pletédn Oritisle

|

R ESOAT

MODE L © P

RELVIN Moo ELO
TRAZAGN

Figura 8.3

El fluido es incompresible, asi, cuando se aplica una carga P y el orificio estd
completamente cerrado, el resorte no se deforma nada y todo el incremento de presién
lo toma el fluido. Pero si se permite que el Nluido salga, habrd una transferencia
gradual de la carga del fluido al resorte.

Como existe una diferencia de presion igual a P/A, se genera el gradiente hidraulico
necesario para que el fluido salga por el orificio, permitiendo la deformacién del
resorte, que tomard la carga de acuerdo con la ley de Hooke. La velocidad de
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transferencia depende del tamaiio del orificio y de la viscosidad del fluido.

Ahora tomando varios cilindros comunicados, como se muestra en la figura 5.4, la
distribucion inicial de presiones del agua es lineal. No habra tendencia a moverse en
el Nuido si se desprecia el peso propio de los pistones y resorte o si se considera que
el dispositivo llegé al equilibrio en el comienzo del experimento.

Si se aplica bruscamente una carga P al primer piston, el fluido en primera instancia
deberd soportarla totalmente, generdndose en él una presion hidrostitica en exceso,
que se transmite con igual valor a cualquier profundidad. En ese momento no existe
un gradiente hidrdulico que produzca movimiento en el fluido, en un instante de
tiempo después habri diferencia de presiones en el primer orificio creando un
gradiente hidrdulico que produce un fiujo en el fluido hacia afuera de 1a primera
cdmara, tan pronto como se inicia ese flujo, 1a presién en el fluido de la primera
cdmara disminuye, trasfiriéndose simultineamente una parte de la carga al resorte.

Esta reduccion de presion en el fluido de la primera cimara causa, por diferencia con
1a segunda, un desnivel de presiones en el segundo orificio por lo cual el fluido tenderd
a pasar de Ja segunda a la primera cimara. Como consecuencia, disminuye también
la presion del fluido en la segunda cdmara, transmitiéndose asi la tendencia al flujo
en las cAmaras inferiores. Fi fin del proceso serd el momento cuando la presién del
fluido vuelva a la condicién hidrostitica estando 1a carga (P) totalmente soportada por
los resortes.

En cualquier instante (t) después de la aplicacion de la carga (P), 1a distribucion de
presiones del fluido y los resortes (U y P respectivamente), es 1a que se indica con la
linea quebrada que aparece en la figura 5.4. Si s considera el volumen de las
camaras muy pequeiio y el nimero de ellas es muy grande, ¢l modelo se acercard a
la condicion que prevalece en los suclos y la linea quebrada que representa la
distribucién de presién en un niimero pequeiio de cimaras tenderd a convertirse en
una curva continua a medida que ¢l mimero de cimaras aumente. En el suclo, la
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estructuracion de las particulas sélidas puede considerarse representada por los
resortes del modelo, el agua intersticial libre por el fluido incompresible de las
cdmaras y los canaliculos capilares por los orificios de los émboles.

Figura 5.4
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En un proceso de consolidacién unidimensional, se tiene lo siguiente:

g« v, T

t
8 o
4=
" — fe o tet
Q Tun
(ol _Ap s Ap ImA 4
*\H RN*
alv,
I /
I , dvl

Figura s.s
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La presién de poro en los puntos A, B, C y D son los siguientes:
U =U
U U
= -—-—A—- = ——
Uy =U, + 9 dz=U+ % dz

Ue=U +- YU g=u+ U g

at at
U, U U Ll
= —_C. = — — -
Up =U¢ + % dz=U+ a de + % dz + 02 dt dz

entonces los gradientes hidriulicos (pérdida de carga por unidad de longitud) en los
puntos A y B son:

j =1 U
AT v Oz
12 au
iy = 7'—51—-(“'0'——5?('1)

Aplicando la Ley de Darcy, la cantidad de agua que sale de 1a cara 1 y la que entra
por la cara II, son las siguientes:

av, = % U g
Y 92
k@ U
vy =L+ L d)ana

Por lo tanto la cantidad de agua que sale del elemento es:

ady = dV| - dV"



sustituyendo y haciendo eperaciones, se tiene que:

k. dU
AdV = - ‘;: —a—zr— dzdt 5.13

por otro lado, segiin Terzaghi, se sabe que:

4252 Y ™13

[}

donde:
a,,  es el coeficiente de compresibilidad.

m,, es el coeficiente de variacion velumétrica.

por lo tante:

Av=m, Ad' YV 5.4

También se tiene, de la ecuacién fundamental de mecdnica de suelos que:
Ao = U + A¢’

diferenciando la ecuacién con respecto al tiempo, se obtiene lo siguiente:
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dU + dAd’ =0
dao’= -dU

tomando en cuenta la diferencia de presiones entre A y C (figura 8.5)

dAe’ =- %tpdt

diferenciando $.14 y sustituyendo en 5.15 se obtiene lo siguiente:

AdvV = m, (- %— dt) dV

pero:
dV= Adz

por lo tanto:

AdvV = m, (- %J- dt) Adz

donde:
A, es el drea transversal (A = 1)

Ahora igualando 5.13 y 8.16, se tiene la siguiente expresién:

D

U k U

ot y,m, o

$.18

5.16
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donde:

k, es el coeficiente de Permeabilidad del suelo
Y es el peso especifico del agua.

De la expresién anterior se puede definir como Coeficiente de Consolidacién C, a:

C =

Yw M,

Se define como grado de consolidacién o Porcentaje de Consolidacién del suelo a una
profundidad "z" y en un instante "t", a la relacién entre la consolidacién que ya ha
tenido lugar a esa profundidad y a la consolidacién total que ha de producirse bajo
el incremento de carga impuesto. Se representa por U(%) y estd dada por la siguiente
ecuacién:

Q)P AT
n=o 8 4 !
U(%)=‘w"'n§ﬁmﬁr;z—e ]

Cabe aclarar que "e" es la base de los logaritmos Neperianos, y "T" es el factor
tiempo y estd dado por la siguiente ecuacién.

k(l+e) ¢

T = C":
H ~ a,v. H

A continuacién se muestra una tabla que muestra la relacién tedrica U(%) - T.
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RELACION ENTRE EL PORCENTAJE DE CONSOLIDACION Y EL FACTOR

TIEMFO

U (%) T

0 0.000
10 0.008
18 0.018
20 0.031
28 0.049
30 0.071
38 0.0%6
40 0.126
48 0.1%9
50 0.197
LL] 0.238
60 0.287
65 0.342
70 0.408
78 0.477
80 0.568
88 0.684
90 0.848
95 1.127
100 @

El asentamiento total debido a consolidacién primaria, se deduce de la siguiente

manera:
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teniendo que:

e ) oo

Donde Ae representa la disminucién del espesor 1 + ¢

Por 1a ley de Hooke sabemos que:
pm AH _ e
H +e
por lo tanto
_  de
AH = o H

utilizando a, y m,, sc obtiene lo siguiente:

= a, » = y
AH—-—-———I+e A H=m, A’ H

.17

Esta ecuacién representa los asentamientos por consolidacién debide a un incremento

de esfuerzo efectivo Ao’.

En el estrato real también se admite que las deformaciones son proporcionales al

grado de consolidacion, asi tenemos que:
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S,

S 100 = v
5, = an U

par lo tanto:

y uq U(%
S.=m,A¢ "——i‘(‘—m-)-

siendo S, el asentamiento ocurrido en un tiempo t.
V.2.2 CONSOLIDACION SECUNDARIA

En una curva de consolidacién se pueden distinguir dos partes: la primaria (que es la
estudiada bajo el titulo de consolidacién unidimensional) y la secundaria, 1a cual serd
tratada a continuacién.

Podemos considerar que 1a consolidacion primaria es un fenémeno de tipo
hidrodindmico, que implica la expulsion de agua. Si lo expresamos mediante una
analogia fisica, ésta seria la Analogia Mecdnica de Terzaghi.

La consolidacién secundaria, por su parte, es un fendmeno de tipo viscoso gue se
atribuye al agua que rodea a las particulas de arcilla. Se considera que, en un cierto
momento, las particulas "reshalan" unas sobre otras (como si patinaran); debido a lo
anterior, el suelo se sigue deformando aunque la mayor parte del agua ya haya satido
de €). Cabe recalcar que, si bien es cierto que disminuye el volumen del suelo, la
cantidad de agua que sale durante este fendmeno es muy poca, en comparaclén con
la que se expulsa durante la consolidacién primaria.

Actualmente existen diferentes teorfas para el cilculo de 1a consolidacién secundaria,
en este trabajo se tratard la del Dr. Zeevaert,
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V.2.2.1 Teoria de Zeevaert (1986) de Consolidacién Secundaria.

Sea el siguiente modelo fisico, formado por una Unidad de Kelvin y una Unidad de
Zeevaert (figura 8.7).

Observando la Unidad de Kelvin, vemos que esti compuesta por un resorte y un
amortiguador lineal, estando el resorte sujeto a la Ley de Hooke y ¢l amortiguador a
la Ley de Newton. ‘

UNIDAD
KELVIN.

UNIDAD
Z2ZEEVAERT

Figura 8.7

De la ley de Hooke tenemos que:

& = a0 S.18
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donde:

8y es la deformacion unitaria. .
o, es el coeficiente de Proporcionalidad.
o es el esfuerzo en el resorte
s d8N| —
y por la Ley de Newton: &y, = at - @, on, s.19
donde:

&y, es la velocidad de deformacién del amortiguador lineal.

La Unidad de Kelvin es el modelo del émbolo que representa a la consolidacion
unidimensional de Terzaghi, siendo los sélidos del suelo representados por el resorte
y ¢l agua representada por el amortiguador lineal,

Del equilibrio estitico se deduce que:

a=a + oy .20
De la deformacion volumétrica se tiene que:

£, = B = &y 8.21

De la ecuaciones $.18 y 5.19 se concluye lo slguiente:

a—e_l 0, -—._.!
l"aly M= g

Sustituyendo en 5.20 se tiene que:

]

oy _51

133



Por lo tanto:

¢|0=%31+ém
!

Cumpliendo 1a ecuacién 5.21 se concluye que:
&y +%‘:evl =¢,0

Integrando la ecuacién 5,22 se llega a:

K2
o
g, =0 a,(l-e )

Si se considera un nimero grande de unidades, la ecuacién anterior queda:

cv,=ao(l-2%e )

En donde La; = a, representa la compresibilidad del suelo.

Por otro lado, el grado de consolidacién de la teoria de Terzaghi muestra que:

&, =m,o(l- El\% eM)

_ C,t

2 22
donde T, = e el factor tiempo y M = -Q—"lj‘l)—l—

Ahora si comparamos las ecuaciones 5,23 y 5.24 se obtiene lo siguiente:

=m Y- 2 KN
a=m-o=5N Y o~ M

522

$.23

5.24

5.28

Las ecuaciones $.23 y 8.24 representan el mismo fenémeno y correlacioniandolas con
las equivalencias 8.28, se obtiene la deformacién volumétrica representada por la

unidad Kelvin.
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£, =m, o F(T)

I.a Unidad de Zeevaert estd constituida por un amortiguador lineal y por otro
amortiguador no lineal. El amortiguador lineal estd gobernado por la Ley de Newton
y el no lineal, por la Ley de Zeevaert.

Ley de Zeevaert: ¢, = ﬁ:‘%ﬁ g,
en donde:

£, eslavelocidad de deformacién.

a y b, son coeficientes

t, es el tiempo transcurrido desde el instante en que se aplica la carga al Instante
en que se mide la deformacion,

g,, es el esfuerzo normal vertical.
L.a Unidad de Zeevaert representa a la consolidacién secundaria.

Ahora consideraremos detalladamente el modelo de Zeevaert (figura $.8).

Figura 5.8



Al someter a la Unidad de Zeevaert al efecto de una carga P, se considera que dicha
carga se distribuye entre el amortiguador lineal y el no lineal:

P=P +P
Asi pues, se tiene que:

5-%k
y por ello:

g=9 + g9,

Por otra parte, considerando que la deformacidn unitaria en 1a Unidad de Zecvaert,
es la misma en ambos amortiguadores, se cumple que:

e=¢g =€ -
Ahora bien, considerando las velocidades de deformacion, tenemos que:

én = ¢2 g, 5.26
en donde:
¢, s la fluidez del agua viscosa del suelo, o, es el esfuerzo normal y €, es la velocidad

de deformacién en el amortiguador lineal.

La velocidad de deformacién en el amortiguador no lineal, por su parte, esta
gobernada por la Ley de Zeevaert:
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Despejando los valores de ¢, y ¢, de las expresiones anteriores, tenemos que:

g, ==—!b
n ‘z n
q==!%Lé,

Recordando que el esfuerzo en la Unidad de Zeevaert se reparte entre el amortiguador
lineal y el amortiguador no lineal, de modo que:

Substituyendo, se tiene que: |

b+t 1, de
(=-+ _J,] dt
de _ [
t b+t |, 1
—at 9,

Integrando y considerando que ¢ es constante se tiene que:

a
c=am=BtErL, ¢

g™

Considerando las condiciones iniciales, que indican que para un tiempo igual a cero
la deformacion es igual a cero, se tiene que:
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por lo tanto ¢ = 0, esto nos conduce a:

- __b+eé,+1t
e=aoln = —p————

o (Sl

Para encontrar el valor de b, se procede de la siguiente forma:

Si sabemos que:

'“=7zé" y &g, =& =8
y ademds, si
f-—u
b+ % + t]
se concluye que:
o, a0

= -————-—a—_—_

8.27

5.28

529

Para un tiempo igual a cero, todo el esfuerzo normal lo toma el amortiguador lineal,

es decir, parat = 0, g, = o, por lo tanto:

ao
g = ____.__a_...
o,[b+ r ]
Lo cual sélo se cumple, sib = 0
Finalmente, la ecuacién 5.27 queda:
a
e=aoln = -—@—-}1———
EN
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e=ach [1+ ¢—;t]
Ahora bien, dado que:

Inx = 2.31 log,x = 2.31 log x

e=2.31wlog[l+'%t]

La expresién anterior es vélida para una sola Unidad de Zeevaert, pero en el suclo se
tiene un numero muy grande de Unidades de Zeevaert. Por esa razén se trabaja con
la siguiente expresion: |

e = 2.31 do log [1+ ii'u
donde 3 es el promedio de todas las a del suelo.

La expresion anterior se puede presentar de la manera siguiente:

=231 3 LISC RN
e=23aoclog{1l + i¢|(ﬂ:t)}

Si hacemos que:

231a =m,
y también;
= .?l = ZCV
a=m Y XATwW

la ecuacién queda como:

&, =moalog{ 1+ 4.623—1":—’(%; )}
t V1
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en la cual:

es el factor tiempo de consolidacion primaria, y llamando a la relacion:
m, _
m, A

tenemos que:

_ 4.61 9,
e, =molog {1+ ~F % T, }
Esta ecuacién representa la variaciéon volumétrica durante el fenémeno de viscosidad
intergranular. Consideramos 3, ¢, y ¢, como valores constantes para niveles de
esfuerzos especificos y lamamos:

ast g, _,
g e
Evps Es la deformacion viscoplistica, la cual corresponde a la consolidacion
secundaria.
m,y §, son funcién de las curvas de consolidacion y se obtienen en el
laboratorio.

Los valores tipicos para la arcilla de la ciudad de México, son aproximadamente:
03<t <04
0.003 < m, < 0.004 (cm’/kg)
Finalmente, la consolidacion total (dcformacion total ¢) es la suma de la deformacion
elastoplistica ¢, (consolidacion primaria) y la deformacién viscopldstica &

consolidacion secundaria).
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e =gy + ¢, 530

De acuerdo con la ecuacién anterior podemos escribir en forma adimensional:

e !

donde:
f=FT) +8log( + £T)
Esta ecuacién representa el comportamiento deformacién volumétrica-tiempo.

Ahora bien, para trabajar en forma integral 1as consolidaciones primaria y secundaria ‘
se usard la expresién $.30.

Asf pues en la Teorfa de Terzaghl para la consolidacién primaria se tiene que: '
4AH = m, ¢ H, que corresponde al asentamiento total.

S, = AH U = m, ¢ H U, siendo S, el asentamiento, para un tiempo t y U el porcentaje
de consolidacién, que depende del factor tiempo "T".

Esto se puede expresar en la siguiente forma:
b, = moHU $.31
Por otra parte se sabe que:

&,, = myo log (1+£T), que corresponde a la deformacién viscopldstica segin Zeevaert.
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Ahora bien, dado que por definicion:

por lo tanto:
6, = [m, o log (1+§ T)JH 8.2

Sumando los efectos elastopldsticos y viscopldstico tenemos que:

suual = “ = 6‘.‘, + 6\'P = m' 0" U + [m‘ 0'0‘ (l"'f T)] H

por lo tanto:
&=adH{mU)+ [mlog 1+ T) ]} .33
donde: .

T =(C, )/ B2

Las ecuaciones 5.31, 532 y 5.33 son las que se emplean para el cilculo de
asentamientos por consolidacién primaria y secundaria.
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Ejemplo Ilustrativo:

Determinar el asentamicnto a 2, 8 y 10 ailos, del edificio de la figura 8.9, debidos a
la consolidacién primaria y secundaria del estrato de arcilla de consistencia blanda

sabiende que g = 6 t/m’,

» 20 m 4

ioOm

38m

La estratigrafia del subsuelo es la siguiente:

m

Arcilla medianamente compacta
Estrato }

Arclila de consistencia blanda
m, = 0.0082 cm'/kg; m, = 0.0048 cm'/kg
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§ =046 C, = 2.7 x 10* cm?/seg Estrato 2

A
Arena medianamente compacta
Estrato )
SOLUCION:

Empleando la teoria de Boussinesq se obtiene el esfuerzo normal a la mitad del estrato
de arcilla.

g, = 4.98 t/m’ = ap

Si el tiempo es de 2 ailos, se debe convertir a segundos para hacerlo compatible con
los coeficientes obtenidos en el laboratorio:

= 2 ailos
t=2x3685x 24x60x60 = 63072 x 10 seg
obteniendo el factor tiempo:
T = (C, )/ (H) = [(2.7 x 10%) (6.3072 x 10") }/150*

T = 0757
H,; es en centimetros

Se tiene que, para T = 0.757 - U = 0.872

Ademds: 4.58 ton/m’ x 1000 kg/ton x 1 m*/10000 cm’ = 0.458 kg/cm?,
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Substituyendo en las ecuaciones 8.31, 5.32 y 5.33 tenemos:
5,, = (0.0052) (0.458) (300) (0.872)
o, = 0.623 cm
5,, = (0.0048) (0.458) (300) log [1+0.46 (0.757)}
o,, = 0.086 cm
8, = (0.458)(300) { (0.0082) (0.872) + 0.0048 log [1+0.46 (0.757)}}
8 = 0.709 cm

Procediendo de manera andloga se obtienen los hundimientos para S y 10 aiios.

t t T U [ ! '
allos segundos a cm cm
2 6.30x10 0.787 0.872 0.623 0.086 0.709
L) 1.60x10* 1.892 1.000 0.714 0.179 0.893
10 3.20x10° 3.784 1.000 0.714 0.289 1.003

V.3  DETERMINACION DE PARAMETROS (METODOS DE AJUSTE).

Del estudio del comportamiento esfuerzo-deformacién-tiempo, se pueden reconocer dos
casos tipicos, para los cuales se debe determinar sus parimetros.

Caso 1: Cuando la teoria de consolidacién puede ser aplicada en conjuncién con

el fendmeno de viscosidad intergranular. Esta condicién requiere, como
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lo asume la teoria de 1a consolidacién, un material homogéneo.
Caso 2: Cuando la consolidacion se lleva a cabo ripidamente debido a las
caracteristicas de permeabilidad. La deformacidén elasto-plistica toma

lugar tan ripidamente, como es aplicada el incremento de esfuerzo. Sin
embargo, la saturacién retrasa el fendmeno de viscosidad intergranular.

V3.1 CASO1:
En este caso se pueden encontrar dos tipos de curvas de conselidacidn.
Para bajos niveles de esfuerzo, en la rama de recompresion en las curvas de

compresibilidad, las curvas de consolidacién muestran una linea recta en toda la parte
de conselidacién secundaria. (Ver figura 5.9). A estas curvas las llamamos TIPO 1.

leg ( ¢)

CONSOL.IDACION

PRIMARIA CONSOLIDACION

GECUNDARIA

—— - - - — -~ — - -

Poretén Rectre

Figura 5.9
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Para altos niveles de esfuerzos, en la franja de recompresion en la curva de
compresibilidad y cerca del esfucrzo critico, las curvas de consolidacién, presentan en
la rama de consolidacién secundaria, una configuracion convexa y al pasar el tiempo
se vuelve linea recta (Ver figura 5.10). A este tipo de curvas las llamaremos TIPO II.

CONFIGURACION CONVEXA

? log ()
_"L -
1
)
|
)
]
CONSOLIDACION : CONBOLIDACION
PRIMARIA ) SECUNDARIA
)
)
)
!
)
)

- Reete

!
'Por elén
]
!

e + @0 s wn s e s e e . -

Figura 5.10
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V.i.1.1 CURVATIFO L.
Graficando de la férmula 8 = F(T,) + 8 log(1+£T,) se concluye que el valor limite
de ¢, para el cual las curvas muestran un comportamiento logaritmico recto después

del punto de quiebra en la curva de consolidacién es de £ = S, por lo tanto las curvas
tipo I tendrdn el siguiente comportamiento:

2 =FT,) + 8log (1+5T) 8.4

En términos de & contra t, la ecuacién teérica para las curvas de consolidacidn, de
acuerdo con la ecuacion $8.34, se puede escribir:

6=46,F(T) + C,log (1+5T) 8.38

En el cual §,, C, y el coeficiente de consolidacién (C,), son determinados a cada nivel
de esfuerzos e incrementos de presién (AP).

Para encontrar los pardmetros de las ecuaciones de las curvas TIPO 1:

Primero determinamos el valor de C,, seleccionando dos puntos con valores grandes
de t en la porcidon recta de la curva, y asi:

b-8 =Clogg8 8.36
t

Tomando un ciclo en la escala logaritmica por lo tanto Ct = t,/t, = 1, por lo tanto C,
= §; - &, el valor de §, es determinado seleccionando un punto B, inmediatamente
después del punto de quiebra en la curva de consolidacidn sus coordenadas 8, t,, para
los cuales se puede asumir que F(T,) = 1 y T, = 2, por lo tanto:

O =5, + C, log (1+5.2) 8.37
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por consiguiente:
8, = by - 1.04 C, 8.38

El coeficiente de consolidacién (C,) se encuentra de la interseccién con la curva de
compresién primaria a 5,/2, por lo que T, = 0.2, de la ecuacién 8,35, se obtiene que:

by =5, +0.3C, 5.39

~

En la curva de consolidaéidn obtenemos el t,, para un 5y y con este dato obtenemos:
2
c =-2H. s.40
L]
En el cual 2H es el espesor del espécimen al cual se le aplica el incremento de carga:

Ejemplo Caso 1 Curva Tipo 1:

De la figura $.11 tenemos que:

8 = 0.18 mmn
§ = 0.208 mm
8 = 0.216 mm
2H = 19.655 mm
tg= 800s

t, = 20000s

t; = 60000 s

H= 982778 mm

Si sabemos que

a,-5,=c,log-:3.
i
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DEFORMACION. en mm
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Figura .11
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por lo tanto

(0.216 - 0.208) = C, log -%3-

0.011 = 0477C,
C, = 0.02308
Ahora de:
5, =8 -104C,
5, = 0.18 - 1,04 (0.02308)
8, = 0.18 - 0.023972
5, = 0.156023 mm
y de:

bo =38, +03C,

8y = 0.5 (0.156023) + 0.3 (0.0230%)
85 = 0.084926 mm
por lo tanto:

ty,=808



Ahora de:
0.2 i

'50

c. = 0:2(0.98278)
' 80

C, =

1
C, = 2.4148 x 10° —°;—"-

por lo tanto, la ecuacién tedrica queda de la siguiente manera:

§ = (0.1%602)) F(T,) + (0.02308) log (1+5T,)
V.3.1.2 CURVA TINO 2.
De la ecuacién 5.38, se sabe que:
8 =8, F(T,) + C, log (1+5T)

El valor C, es determinado como se describié previamente para las curvas Tipo 1,
donde el comportamiento logarftmico llega a ser una linea recta. El valor de § es
determinado selecclonando un punto B junto después del punto de quicbra de la curva
de consolidacién, en donde T, = 1. Las coordenadas en este punto son b,, t,. Otro
punto, en la porcién recta, se selecciona para el miximo tiempo observado, con
coordenadas &, t,. Nétese que el valor § C,/H?, representa un tiempo 7, por lo tanto:

1 &G,
T YEE 5T s41

El problema es encontrar el valor de 7 para la ecuacién $.41.
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Escribiendo la siguiente ecuacién:

7T+t
6.‘6’ = C.log—;—_’_—‘—:
y despejando 7, tenemos que:

—_e-t
T= 1-¢

en la que

= 23035 -8)
C

s.a

5.8

s.“

Con 8,/2 obtenemos, en la curva de consolldacién un t,, como primera aproximacién
para 50% de consoiidacién primaria, y calculamos C,, para un valor mejorado del
coeflciente de consolidacidn, usamos Ia siguiente ecuacidn:

1 H:
8y = T&, + C,log (1+0.2 _‘I_C_:)

5.45

Con este valor se determina en la curva un nuevo t,, con este nuevo t,, se recalculan
C,, ¢ y 7; estos Gltimos valores, substituidos en la ecuacién 5.45 nos da un nuevo t,.
Repetimos el procedimiento hasta que C, y § no varien demasiado, por lo tanto el

valor obtenido de ¢, satisface )a ecuacién teérica S.41.

Ejemplo: Caso 1, curva Tipo 2,de la figura .12 tenemos que:

by = 01445 mm = 001445 cm §, =
6= 0285Tmm =0.028Tecm §, =
ts = 4 min = 240 seg. 1, = 6000 seg
t, = 90000 seg 2H = 1.97 cm

0.1825 mm = 0.01828 cm
0.27 mm = 0.027 cm

t, = 60000 seg
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de

de

de

b8 = C, log g
]

C, = 0.0075

;= 1) -t
, 1-¢*

o= 2303 (- 8)
C,

2.303(0.0144S - 0.027) _

(0.0257 - 0.01828) = C, log $0000_

a= 0.0078 =389
(e** 90000) - 240
7T = l - e-:.l!I
7 = 1704.261 seg
6, =5y-Clog (1 +t-!')
T
_ 240
5, = 0,01448 - 0.007S log (1 + 1704.26

)
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5, = 0.014021 cm
-g! = 0.00701 cm

por lo tanto

te = 0.07 min = 4.2 seg

entonces, si:

2
c, = 220989

C, = 0.0462

por lo tanto

i = (0.989)°
~ T7(1704.261) (0.0462)

§ = 0.01232 cm?/seg
de
& =6 FT) + C, logl + {T)

3y = 0.00701 + (0.0075) log (1+ (0.01232) (0.2))
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by = 0.007018 cm
por lo tanto como no hay variacién, la ecuacién queda:

~ t
5 = 0.014024 F(T,) + (0.0078) log (1 + Ji5a3g7—)

V.31, CASO 2.

En este caso la consolidacién primaria toma lugar rédpidamente debido a la expulsién
de agua de la estructura semi-impermeable del suelo.

El final de este fenémeno es registrado en el punto B como un rapido y suave punto
de quiebra en la curva de consolidacidn, después del cual el fenémeno de viscosidad
intergranular se presenta claramente, y puede ser interpretada por la ley vista
anteriormente:

7, + 7

C log ~

La determinacién de C, y 7, puede obtenerse de las pruebas de consolidacién come lo
muestra la figura 5.13 llamemos t, el tiempo en el cual toma lugar el cambio de
curvatura en la curva de consolidacién, para el cual podemos asumir que F(T,) = 1,
por lo tanto:

bo=8'+35" +Clog—t 1t
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Figura $.13

De la figura 5.13 podemos observar que el valor (6, + 6,’’) se obtiene en un tiempo

muy corto.

Por lo tantc, para valores det > t; se puede escribir sin error apreciable:

8 =, + C, log -t T

Los pardmetros para estas condiciones son m,, 8, C,,. Para determinar el valor de m,
y 7, se continiia la linea recta de la parte de consolidacién secundaria y se intercepta
con una linea horizontal que pasa a travéz del punto de quiebra mostrado en la

curva de consolidacion, obteniendo el valor de 7,. La linea recta tiene una pendiente

de:

62 - 6.
¢ log ¢,
t
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De la cual el valor de m, es calculado, E! espesor del espécimen al comienzo del
incremento de esfuerzo Ao es 2H. Ademds, la deformacién §, en el punto de quiebra
se asume que la deformacién elasto-plistica toma lugar rdpidamente después de la
aplicacién de la carga, debido a las caracteristicas de permeabilidad del estrato, asi

que:
m o= b
v 2H (40)
del cual
=M
¢ m,

El parimetro 7, bajo condiciones de campo es calculado para el problema especifico
tomando en cuenta las condiciones de drenaje en los limites del estrato en la
naturaleza. Para la mismas condiciones de drenaje en los limites tenemos que:

o QHy
7,  (H)!

Cuando las condiciones de campo muestran drenaje por un solo lado:

El valor del coeficiente aparente de consolidacién del fenémeno de viscosidad
intergranular es:
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DEFORMACION, cn mm

Ejemplo Caso 2: De la figura 5.14

é1 = 0.07S mm = 0.0075 cm 8, = 0.125 mm = 0.0125 cm;
t, 10000 seg; ¢, = 60000 seg; é, =,011 mm = 0.0011 cm;
2H = 18.8627 mm = 1,88627 cm;7, = 880 seg; Ao = 0.2 kg/cm®

]
?

’ PR P 't.=0E
{mob e %bﬁ

w .

X4 p'

' 1] 100 1080 ] ) o 100000
TIEMPO, en . seg

Figura 5.14
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si

entonces:

C - (0129 - 0.079) _
= (0129 - (0.075) _
102 70000

C, = 0.0642548 mm

De la grifica (figura 5.14) tenemos que:

_ _ 9,
™ = IH (d0)

0.001 cm
(1.88627 cm) (0.2)

m, =

m, = 0.00268 cm’/kg

si

m, = .
! 2H Ao

m = 0.00642548 mm
t T T (1.88627) (0.2)

m, = 0.017032 cm?/kg

0.0642548 mm
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sabiendo que:

=M
A= m,
0.0170320 em’/kg

A = —0.002650 cmkg

A = 6.427
por lo tanto

2
Cvp = ﬂ H’

4.62 7,
C. = 6.427 0.889%
" 4.62 0

C,, = 1.40648 x 10 cm’/s
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CAPITULO Vi

INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

Toda obra de Ingenieria Civil transmite su carga finalmente al subsuelo. Por lo tanto,
1a estabilidad y comportamiente de 1a obra completa (estructura-subsuelo) dependera
del efecto reciproco entre estructura y subsuelo (interaccion).

Generalmente en el cdlculo de asentamientos se considera la carga flexible
uniformemente distribuida en toda el drea. Sin embargo, en la interfase suelo-
cimentacién, la carga no puede considerarse flexible debido a la rigidez de la
cimentacion y deberd presentarse una distribucion no uniforme de las reacciones. Esta
distribucion de presiones de contacto esta en funcion de la rigidez del suelo y la
cimentacidn, por lo cual se debe establecer la compatibilidad de formaclones entre
estructura de cimentacion y el subsuelo.

Ultimamente se han desarrollado técnicas de interaccion suclo-estructura muy utiles
pero muchas de estas técnicas se aplican en dos dimensiones, de manera que el andlisis
estructural se realiza en un plano, lo cual hace perder la visualizacion del fenomeno
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tridimensional. En este capitulo se presenta un método de interaccién tridimensional
que toma en cuenta toda la estructura y todos los estratos del subsuelo.

El método de interaccién suelo-estructura que aqui se presenta consiste en tomar en
cuenta la reacciones del terreno de cimentacion como carga sobre la estructura
manejindolas como incignitas. Después se calculan los hundimientos del suelo en
funcién de las cargas sobre él. Finalmente se establece la compatibilidad de
deformaciones entre la estructura y suelo, lo que equivale a igualar los
desplazamientos entre ambos medios, asi entonces se resuelve el problema, obteniendo
las reacciones de la estructura y los hundimientos del suelo.

Para llegar a la solucién del método de interaccidn suelo-estructura se tiene que seguir
la metodologia que se presenta a continuacion.

VLI ANALISIS ESTRUCTURAL.

Parala técnica deinteraccion suelo-estructura se utilizard el método de rigideces. Para
la aplicacién de este método se tienen que definir algunos términos como: momento
de empotramiento, rigidez lineal y rigidez angular.

Momesto de empoiramiento.

Es el momento en el extremo de una barra aislada considerada ésta como empotrada
debido a una carga externa.
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Rigides lineal.

Es la fuerza necesaria para producir, en el extremo de la barra, un desplazamiento

unitario.

Rigidez angular.

Es el momento requerido para producir en el extremo de una barra un giro unitario.
En el extremo opuesto aparece un momento inducido que depende del tipo de apoyo.

Las rigideces anteriormente descritas dependen de las condiciones en los apoyos de los
elementos y de que tipo de deformacidn sufran los mismos.

Por ejemplo, si a una viga doblemente empotrada se le permite un giro en uno de sus
extremos (figura 6.1), el cdlculo de sus rigideces angulares se obtienen de Ja siguiente

manera:

Figura 6.1

Por ¢l método de la viga conjugada se ticne que:



Ma RzaVs6
=
Ma
=z
- L “
Figura 6.2
IM, =0
CTHO GV T ) =
M, ="zi M, =2M,

De lo anterior se concluye que al provocar un giro o momento unitario en el extremo
A (M,) se genera M, = M,/2, es decir existe un factor de transporte de 1/2. O de otra
forma: en una viga doblemente empotrada al aplicar un giro en uno de sus extremos,
el otro extremo recibe la mitad del efecto aplicado.

Ahora aplicando el giro unitario 8 (figura 6.1) se tiene que:

El cortante en A es el valor del giro en ese punto: R, = 6

IM;=0
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M
LD (- Ly (D1 + 1w, =

2 -

3
’;"EIL + LR, =0

Si

Siendo M, y M, 1as rigideces angulares de una viga doblemente empotrada debido a
un gire unitario,

Si la viga esta empotrada en uno se sus extremos ¥y simplemente apoyada en el otro,
la rigidez angular se obtiene de 1a siguiente manera;

En la siguiente viga, aplicando un giro o momento unitario en el apoyo B (figura 6.3)
se tiene que:
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Figura 6.3

Nuevamente por el método de la viga conjugada.

-]
A

Figura 6.4

Sio=1
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Siendo M la rigidez angular debido a un giro unitario.

Las rigideces angulares y lineales debidas a un desplazamiento unitario en una viga
doblemente empotrada, se muestran en la figura 6.5.

I et/ l\mz /4
Sl g;/t.‘ ﬁﬁ

) et/

Figurs 6.5

Las rigideces lineales y angulares debidas a un desplazamiento unitario en una viga
empotrada en uno de sus extremos y simplemente apoyada en el otro, se muestran en
la figura 6.6

In:/u'
*
el 'ln/ ) §
. > sez/i2
b - —te

Figura 6.6
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VLL1 METODO DE LAS RIGIDECES.

Este métode consiste en conocer los valores de los desplazamientes lineales y angulares
de los nudes, para que con estos se puedan calcular las fuerzas internas de la

estructura.

Los desplazamientes de los nudos son el niimero de grados de libertad o el grado de
indeterminacién cinematica de la estructura; por ejemplo en la Fig. 6.7 muestra un
marce que tiene 7 grados de libertad si se consideran acortamientos o alargamientos
de los miembros, o séle 4 si no se consideran acortamientos o alargamientos.

bet © ¢.i°
A...o A.‘.°
QD vgho D vago

B8 3
. avdee
Axs Avisd,z0 ﬁ"¢‘-o
Figura 6.7

Al no considerarse los acortamientos o alargamientos de los miembros tenemos:
Ax;=AX,=A, ¢‘#0, ¢3#0, ¢z#0, Ayz=Ay3=0

El método requiere del valor del momento de empotramiento en las vigas causado por
las acciones, a continuacién se muestran algunes casos:

170



ﬂvﬂﬂﬂvn.r.llﬂl.. ~GEeShz

.

. w( 7

£ s 1@ 7

— [ VS O B
S =346} O =3 8)j ='W

nl?l:ﬂa wl.is

iL10 030> =

&u.vnwj,lu {3+ Q) — Gw ulm = N

TMILEO 0 s W

mﬁﬂHlu..Jrﬂuw Jinz

[[e15: 11 cu;nu = A

DO 72 B
s

r3 (040 06102 = pp
S i o]
{309 ~ o 4 ITVEFE = ow (o€ ~ c..ﬂﬁ, w0 - 0c |u43.w.lnns.
.+., G gt + - “q ,T!.u‘\no
A\ “3 - 1
vl 2 ¥ b/on
+- 8! -+

Figura 6.8

17



Primeramente se deben restringir todos los desplazamientos desconocidos en los nudos,
esto nos conduce a trabajar con vidas doblemente empotradas.

Una vez restringidos les nudes se liberan uno por uno y se provocan desplazamientos
unitarios, es decir, traslaciones o rotaciones unitarias; que a su vez producirin
acciones como: fuerzas o mnomentos. Estas acciones, causadas por los desplazamientos
unitarios, serdn las rigideces.

El método es aplicable a estructuras linealmente eldsticas con pequefios
desplazamientos, estos ultimos son las incognitas,

A continuacién se analizard una estructura para expresar claramente los conceptos
anteriores.

Sea la siguiente estructura:

i g

. \__#

Y2 _I"'
Figura 6.9

Su grado de libertad es 1, ya que el extremo B gira un angulo #; la translacién
horizontal no se considera ya que se desprecian los alargamientos o acortamientos
axiales

Primero se obtiene una estructura estiticamente determinada, o sea que se eliminan
los desplazamientos empotrando Ia viga en ambos extremos, como se muestra en la
figura 6.10. A esta etapa se le conoce como solucion particular.
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Fh——%
J%L/I L/e I{-

El extremo B, en el cual se ha restringido 1a rotacidn, si gira, como ocurrve realmente,
por lo tanto habré que suponer una condicién de carga que considere el giro real del

nudo B.

Por comodidad se da un valor unitario al desplazamiento desconocido. (A esta etapa
se le conoce como solucién complementaria)

¢
maz(} -4
7129 e
L Lt
-+ = -
Figura 6.11

Ahora se plantea la ecuacion de equilibrio (superposicion de etapas).

PL 4EI , _ PL!
L 700" g
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R, = P, _6EI

Sustituyendo 4

M, o PL_ 2B _PL
P 8 L 32Kl

M, = - 0.187S PL

Ejemplo ilustrativo.

Resolver la siguiente estructura,

2v/m
2%m l“'
T em T Bm  Zm Bm
Figurs 6.12

La estructura tiene 4 grados de libertad, pero si no fijamos los nudos 1 y 4
encontramos las incégnitas 6, y 6,, con las cuales es suficiente para determinar los
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momentos 2 y 3.

Consideraremos para los claros 1-2 y 3-4 los momentos de empotramiento y las
rigideces correspondientes.

)

“P)d
. NS
sh—H—
kll)d k‘l
Kes Q2.1 ki

Figura 6.13
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2
ki = W = 9 T-m
2
uwd = 2P 16326 T-m
s = 7.3674 T-m
2
woi = 22 = 4.0816 T-m
2
pd = WL = 3,33 T-m
sso = 0.7486 T-m

ki = -3%'— = 0.SEl
]

k)d = —‘—L'i'- = 0.87TI4 EI
2

k;; = 1071 El

ky = 35—2'— = 0.2887 EI

ky = -2{32!- = 0.2887 E

k)i = iL'i'_ = 0.8714 El
2

ky)d = -’-ELL = 0.6EI
3

k;, = L17IEl
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Realizando la superposicién o ecuacién de equilibrio:
B + Koy + kyyfy = 0
po + Ky + kyty = 0
7.3674 + 1.0714 El 6, + 0.2857El 9, = 0
0.7486 + 0.2857 El ¢, + 11714 El 0, = 0
Resolviendo el sistema de dos ecuaciones tenemos:

1.1103
R e

Cabe aclarar que el signo (-) de 6, significa que el sentldo del glro es contrario al
supuesto.

Momentos Reales:
M, = udi + k)i 0,
My=9+05(71725 = 8414 T-m

M = pd + ky)d 6, + ky 6,

&
o
L~

!

= -1.6326 + 0.5714 (-7.1728) + 0.2857 (1.1103) = -5.414 T-m

M;; = upi + ky; 0, + kyy)i 6,

=
i

= 4.0816 + 0,2857 (-7.1728) + 0.5714 (1.1103) = 2.667 T-m
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My, = pdd + k;y)d 8,

M;, = -3.333 + 0.6 (1.1103) = -2.667 T-m

Las ecuaciones de equilibrio se pueden expresar matricialmente como en el ejemplo

siguiente:

Considere ¢l siguiente marco

w (#/m)

Figura 6.14
4EIL__ 4K
e iR

€13
oy = JEL_, 3B 2E

6E

ki, = - Tl’l'
k JEI
w =~ o
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12E1 JEI 6Kl JEI

k==t~ k=g ke

De lo anterior se obtiene que:
M +k0 +k,0,+ka=0
M +k 0 +ku0 + k;da=0
P+k, 0 +k,0,+k,a=0

Que matricialmente se representa de la siguiente manera:

N Y -M,
|
kn ky ky ; 6! = -M,
L
]
\_kﬂl ku ku . LAJ -'P J
ké=F

doude:
K, Matriz de rigidez

La matriz [K] es aquella que multiplicada por el vector de desplazamiento {6}
proporcionara el vector de fuerzas {F}. Esta matriz es cuadrada y simétrica.

Del ejemplo anterior podemos concluir que la ecuacion general de equilibrio de
cualquier estructura estd dada por:
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donde:

K,
5,

P.,
|

ki +P, +P. =0 6.1

s ]a matriz de rigideces de la estructura

es el vector de desplazamientos

es el vector de cargas o momentos de empotramiento
es el vector de cargas concentradas

La matriz de rigideces de toda la estructura se puede obtener mediante la suma de
matrices de rigideces de toda y cada una de las barras que forman la estructura.

A continuacién presentamos las matrices de rigidez y los vectores de empotramiento
para las siguientes condiciones de apoyo:

a)

b)

)

Barra con una articulacién a la izquierda y un apoyo continuo a la derecha.

Barra con una articulacién a la derecha y un apoyo.

Barra con dos apoyos continuos.

Es importante mencionar que para la determinacién de los vectores de empotramiento
en las vigas de la estructura de cimentacion consideramos una carga uniformemente
repartida de un extremo hasta la mitad de la barra y otra carga del mismo tipo de la
mitad hasta el otro extremo de la barra.

Para la convencidn de signos utilizaremos el siguiente cuadro:
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SINTIDO GIRO DESPLAZAMIENTOS MOMENTO FUERZA CORTANTE
Horarlo Negativo Positivo
Antihorarlo Pasitivo Negativo
Arriba Negativo Positivo
Abajo Positivo Negativo
Taquierda Positivo Negativo
Derecha Negativo Positivo

A)  Barra con una artlculacion a 1a izquierda y un apoyo continuo a la derecha.

l.“\gﬂ

'15.15

(2 5rl

-, e gy,
L/2 L/2

Figura 6.15
La matriz de rigidez estd dada por:
o, 5, o,
JEI/L -3ENL? EVL? o,
K, =[-3EVL} JEVL? -3EVL? b,
EIL? -EIL? EI o,

El vector de cargas de empotramiento vale:

. -wL¥/8 + (7/128)L r, + (9/128)L’r,
P ={-3wL/8 + @V128)L r, + (1128)L
" [ -SwL/8 + (23/128)L r, + ($7128)L ,
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B) Barra con una articulacién a 1a derecha y un apoyo continuo a la izquierda.

6
/LPw

"r Ia'l I 15, r

Figura 6.16

La matriz de rigidez estd dada por:

6, b 5 -

[3ENL SBEIL: JENLY. e,
K., =[-3El/u JEVL'  EILY b,
- [3EN? SEVL' 3BV b,

El vector de cargas de empotramiento vale:

. [-wLY8 - 9/28)LF r, - (7/128)L7r, 1
P®={-SwL/8 + ($7/128)L r, + (2)/128)L r,
™ L3WL/8 + (T128)L T, + (41/128)L 1, j
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C) Barra con des apoyes continues.

Figura 6.17

La matriz de rigidez estd dada por:

5, 5, 5, 3,
4EV/L 2EI/L 6EVL?  6EVL? 0,
2EV/L 4EVL SEVL?  6EVL? 0,
K, =|-6EV/L? -6EV/L? REVL  -REVLY|
" {6ENL? 6EL/L? -2EVL'  REVL|

El vector de cargas de empotramiento vale:

e I wL¥/12 + (8/192)L%r, + (11/192)L%r,
Pm =4-wh/2 + (13/32) Lr, + /RN) L,
-WL/2 + Q32 Lr, + (13/32) L1, J

wLY/12 - (11/192)L%r, - (5/192)L°r, l

Como indicamos antes, la matriz de rigideces de teda la estructura es la suma de las
matrices de rigidez de todas y cada una de las barras de la estructura. El vector de
cargas de empotramiento de toda la estructura se obtiene sumande los vectores de
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cargas de empotramiento de todas Jas barras que componen a )a estructura. El vector
de cargas concentradas se determina asignando a cada grado de libertad la carga
concentrada que actia sobre él,

Vi.2. DEFORMACIONES DEL TERRENO DE CIMENTACION.

En este inciso se consideran las cargas que transmite 1a estructura sobre el terreno de
apoya, las cuales son iguales en magnitud y de sentlde contrario a las reacciones del
suelo sobre la estructura, por la tercera ley de Newton. En funcién de dichas cargas
se calculardn los asentamientos del terreno de cimentacién.

[(TITT{ITITI1] %%

- 1
~. |
S . ]
~ \.k '
! o '
Wi My 4 Wiie
4
Figura 6.18

Considerando una reaccién r, actuando en la superficie (figura 6.18); la presién
vertical vale:

nd
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donde:

L es la longitud en la que actia la carga.
a,, es el drea en la que actia la carga.

La deformacion del estrato de espesor Hy, debida a la carga r, vale:
6”" = MzU HU uUk

Pero:

L
-

oz = Iy r, a,
donde:

Iy esel valor de Influencia, el cual estd dado por el esfuerzo normal vertical en el
punto ij, producido por una presién unitaria actuando en el drea a,.

Mz, es el médulo lineal de deformacién, el cual se define como el cociente de la
deformacidn vertical del estrato, entre el esfuerzo normal vertical que la

ocasiona.

En consecuencia

1
6"“ = leU Hu luﬁ ry '—':;

La deformaciion del estrato, debida a todas las cargas vale:



n,

5 = Mz, H, X1 r,
J=1 A

donde:
n,, es ¢l mimero total de cargas r, .

El asentamiento bajo el punto i vale:

n, n,

b= XMz H X1, r, -—';— 6.2
j=1 k=1 .

donde:
n, s el nimero total de estratos.

En la ecuacién anterior los hundimientos del terreno quedan en funcién de las cargas
’i.

V1.3 COMPATIBILIDAD DE DEFORMACIONES.
En esta etapa se establece la compatibilidad de deformaciones entre estructura y suelo
de cimentacién, lo que equivale a considerar que tanto los desplazamientos de la

estructura como los del terreno son iguales, es decir, que el suelo no se despega de la
estructura.
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Analiticamente esto se alcanza sustituyendo los valores dados por la ecuacién 6.2 en
1a ecuacién 6.1. Asi desaparecen como incégnitas los desplazamientos lineales y quedan
linicamente como incognitas los gires en los nudos y las reacciones del terreno.

En el sistema que queda, el mimero de ecuaciones es el mismo que el de incégnitas,
por lo cual se puede resolver ¢l sistema de ecuaciones y despejar los giros y las

reacciones.

Empleando la ecuacién 6.2, ya conocidas las reacciones, se pueden determinar también
los hundimientos del terreno de apoyo.

Vi.4 ELEMENTOS MECANICOS.

Ahora entonces, los elementos mecdnicos sobre los diferentes grados de libertad de la
estructura se pueden hallar en funcién de los resultados de la interaccién
suelo-estructura.

Para ello, emplearemos las expresiones siguientes, que nos proporcionan los elementos
mecdnicos de barra sobre nudo, que transmite la barra al grado de libertad

correspondiente,

A) Barra con una articulacién a la izquierda y un apoye continuo a la derecha,

(figura 6.15)

Mq=-—‘!81—11-+W78-L‘r,+—lzisL’r,+ng—0q-3—l[j1l—6,+—3—36, 6.3
v,=-%‘:—l‘+T‘2'TLr,+T2%Lr,-—3%}0q+3%'—5,-1-E'r5, 6.4
Vo= Sy B+ S+ B, B+, 6.5
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B) Barra con‘una articulacién a 1a derecha y un apoyo continuo a la izquierda.
(figura 6.16).

_ wL? 9 ., 7 2 3EI 3El JEI

M, = 3 -—ljiLl‘r-'Tz—ﬁ-Ll’,'f' I 0,,- i 5. + Lzb' 6.6
_  SwL 57 23 JEI 3EI JEI

vV, =- 5 + 18 Lr, + 28 Lr, - i 6, + Ry b, - i b, 6.7
_ 3wl 7 41 3JEI JEI 3F1

V,=- 3 + 7% Lr, + 28 Lr, + i’ 0p i 8, + 7 o, 6.8

C) Barra con dos apoyos continuos. (figura 6.17)

C_wlr N, S ., . 4EI 1, 6El, . 6Kl
Mp-- Tz—--—l-é-z‘Ll‘,-—i-g—z—Ll‘s"' L0,,+lL 0“- l426'+ i o, 6.9
_ wL? s . 11 ., 2El 4El 6El 6E1
Mq—-Tz—-+TgTLT,+ 193 L°r, + L 0p+ L 0,,- K3 5 + L 6,6.10
_ wL | K) 3 6Kl 6El 12E1 12E1
V, =- 3 + 33 Lr, + 33 Lr, - Iz 6, + Iz 0, + L é, - T 4 6.1l
V, = - wl, + 3 13 6EI 6E1 12E1 12E1

32 Lr, + —3-2-Ll’,+ —r,-o,,+ ——l;z-oq-——l:';rar +—'Lj—5, 6.12

Las ecuaciones quedan de la siguiente mancra:

wL! d4El 2Bl 6El 6Kl
M=+t Th-—&+ s 6.13
wL?_ 2EI 4EI , 6El , _ GEI
M=o Pt T T b b, 6.14



El E 12E1 12E1
vr=.!2_l.‘_.%z—0p-%1l—0q+-—l}—6,--—ig“6, 6.18

1,  6El , 1261, 12EI
R T U LR DR - oD 6.16

EJEMPLO ILUSTRATIVO:
Determine las reacciones, hundimientos y los elementos mecinicos en la siguiente

estructura. Se trata de una losa de cimentacidn de planta cuadrada de 8.6 m de lado
(Figura 6.19).

g
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Figura 6.19
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Propicdades del suclo en estudio:

TS R
MEs 0.0154 m¥/T 2.4 m
Mis 0.0222 m*/T 2.0m
NNN\N\N\\~2~2~2~2”
ROCA

Areas para el cdlculo de valores de influencia y reacciones:
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Este ejemplo se resolveri mostrando la metodologia que se debhe seguir para la
resolucién del método de interaccion suelo-estructura.

1.- Andlisis Estructural.

Primeramente numeraremos las barras y los grados de libertad de la estructura, como
se indica en la figura 6.20

S o2 -1

Figurs 6.20
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Barra ‘, ’, S s
l - 010 6! 61
2 - 0!2 64 65
3 < 015 67 68
4 - 6y by by
s - By by by
6 - it} 69 66
7 Om - 62 63
8 L - by bs
9 0.5 - 63 69
10 ou b 54 51
ll 0” - 65 62
12 0“ - 66 63
1.1.- Matrices de Rigideces de cada una de las barras.
Barra 1l
0[0 61 61
[ 1786.898 -415.558 418.558 | 6,
K, =| -415.558 96.641 -96.641 8,
418558  -96.641  96.641|
Barra 2
by by 0,
400,397 -93.116 93.116 8.,
K, =1-93.116 21.655 -21.655 d,
| 93.116 -21.688 21,658 | &
Barra 3
Oy 6, by
1786.898 -415.558 415,558 0,
K; =| -415.558 96.641 -96.641 8,
415.558 -96.641 96.641 | &,
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Barra 4

Barra §

Barra 6

Barra 7

Barra 8

Barra 9

LY

1786.898
K, = | -415.558
) | 418.558

01

(400,397
K. = |- 93.116
| 93.116

0“

[1786.898
K, = | -415.558
415.558

olO
[1786.898

Ke
I

-415.558
415.558

b2

400.397
- 93.116

K, =
93.116

015

1786.898
K, =| -418.558
415.558

b

-415.558
96.641
-96.641

b

-93.116
21.658
-21.658

b

-415.558
96.641
-96.641

5

-415.558
96.641
-96.641

bs

-93.116
21.658
-21.658

5

-415.558
96.641
-96.641

b

415,558 |
-96.641 |
96,641

by

93.116 |
-21.658 |
21.655 |

8

415.558
'%o“l
96.641

b

415.558
-96.641
96.641

93.116
-21.658
21,658

S

418,588
-96.641
96.641

0.
5,
L2

0!0

6,

6,
8
b

O1s
Oy
by
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Barra 10

Barra 11

Barra 12

1.2.- Matriz de rigidez de toda la estructura.

La matriz de rigidez de toda la estructura queda de la siguiente forma:

0II

1786.898
-415.558

_KIO =
415.558

0!3

400.397
- 93.116
93.116

K, =

bus

1786.898
_Ku = {-418.588
415.558

)

-415.558
96.641
-96.641

b

-93.116
21.658
-21.688

b

-418.558
96.641
'%-“l

b,

415,558
-96.641’
96.641

gl

93.116 |
-21.688
21.685 |

b

415.558
-96.641
96.641

6y,
b
8

0,
by
b,

b1
b
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1.3.- Vectores de cargas de Empotramiento de cada una de las barras,

Barra 1
. -1.849 + 1.0112r, + 1.3r, , 65
P, =<-1.29 + 1.3773r, + 0.2382r, 8,
) 7-2.15 + 0.7727r, + 1.9148r, f 8,
Barra 2

. J-3.698 + 1.0112r, + 1.3r, |
P, = {-2.88 + 1.3773r, + 0.2382r,
1-4.30 + 0.7727x, + 1.9148r, | o,

Barra 3
. J-l.849 + L0112r, + 1.3r, [ B,
P, = {-1.29 + 1.3773r, + 0.2382r,} 5,
-2:18 + 0727, + 19vd8n,[ s,

Barra 4
. |-1.849 + 1.0112r, + 1.3r, { 8,
P, =<{-1.29 + 1.3773r, + 0.2382r,; &,
2.1 + 0.727r, + 1.9148r, | &,

Barra §

. |-3.698 + 101125, + 1.3r, b,
P, =1-2.58 + 1.3773r, + 0.2382r,{ &,
430 + 0.7727r, + 1.9148r,|

¢ 1-1.849 + 1.0112r, + 1.3r, '
P, =<¢-1.29 + 0L.3773r, + 0.2382r, 7 &,
[-2.15 + 0.7727r, + 1.9148r,| 5,

Barra 7

. J 1.849 - 1.3r, - 1.0112r, 8.
!’7 = "2nl5 + 1.914&'2 + 0-7727"3 " 62
}-1.29 +0.2382r, + 137735, &,
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Baira 8
}

. |3.698- 1.3r, - 1.OMA2r, by
P, =1-4.3o + 1.9148r, + 0.77127r 0 &
-2.58 + 0.2382r, + 13773} &

Barra 9

!'9 = ‘2-15 + l.9l48r,, + 0.7727!‘,

i-1.29 + 0.2352r, + l.3773r,)

e {l.s‘9 - 1.3". - l-ollzr’ ."} 0‘5

Barra 10

e l.“g - |.3l‘4 - l-o‘lzrl 0"
P, =4-2.15 + 1.9148r, + 0.7727r,
-1.29 + 0.2382r, + 1L3M3r, | §,

\

Barra 11

. 3.698 - 1.3r, - 1.0112r, 6,5
Py, =1-4.30 + 1.9148r; + 0.727r,
-2.58 + 0.2382r, + 1.3773r,

O
[N

5,

Barra 12 '
] {l.m-n.sr.-n.omr, } By

O

!)u = '2-'5 + 1.914&" + 0-7727.‘3 s
'l-29 + 0-2352"‘ + 1.3773r3 6_;

1.4.- Vector de cargas de Empotramiento de toda la estructura.

Tomando en cuenta la simetria que hay en la estructura.

=R =h=0

=T =F=1T
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por lo tanto

GL
(.2.58 + 2.7846r, + 0.2382r, + 0.2352r,
-6.88 + 0.7727r, + 5.2069r, + 0.7727r, + 0.2382r,
-2.88 + 0.2382r, + 2.7546r, + 0.2382r,
-6.88 + 0.7727c, + 8.2069r, + 0.2382r, + 0.7727r,

.

17.2 + 0.77275, + 077275, + 1.660, + 077275, + 077271,
-6.88 + 0.7727r, + 0.2382r, + 5.2069r, + 0.7727r,

-2.58 + 0.2382r, + 2.7546r, + 0.2382r,
-6.88 + 0.2382r; + 0.7727, + 5.2069x; + 0.7727r,
-2.58 + 0.2382r; + 0.2382r; + 2.7546r,

O ® 9 W & W N -

1.8.- Vector de cargas concentradas.

9.6

1
il
o~
S
e W’ e W N -

9:6 |

1.6.- Sustituyendo valores en Ja ecuacién (6.1), y tomando en cuenta que por simetria:
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se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones que representan el equilibrio de cortantes
o de momentos en el grado de libertad correspondiente:

GRADO DE LIBERTAD 1

193.2825, - 193.2825, + 2.7546r, + 0.4704r, - 2.58 - 9.6 = 0 6.23
GRADO DE LIBERTAD 2

-193.2825, + 214.9375, - 21.6555; + 1.545%4r, + $.2069r, + 0.2352r, - 6.88 = 06.24
GRADO DE LIBERTAD §

-86.625, + 86.626; + 3.0896r, + 7.6592r, - 17.20 = 0 6.25
2.- Andlisis de deformaciones del terreno de cimeﬁtacién.

Recordando la siguiente ecuacion:

n, n,
5= LMzl Xl —%—
i=1 k=1 k

y haciendo i = 1, se tiene lo siguiente:

6, = Mz, (1) ( CTTLIU B L PR T ;L T
a. a2 a’
Lard | PP Ll
+ e - = S SR 4 - R i

Sustituyendo valores en la ecuacién 6.26

0.2271(4.3)r, + 0.009375(6.45)r, + 0.0001528(4.3)r,
4.6225 9.245 4.6225

6, = 0.01%4 (2.9) (
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0.009375(6.45)r, _ _0.002988(8.60)r, _ 0.0001625(6.49)r,
t 9248 18.49 9,245

0.0001528(4.3)r, + 0.0001625(6.45)r, + 0.00002823(4.3)1‘.,)
4.6228 9.245 4.6225

+

+ 0.0222 (2) (

0.11394.3)r, + 0.0441(6.4%)r, +0.002283(4.3)r,

4.6228 9.245 4.6228
+ 0.04406(6.45)r, - 0.02802(8.60)r, + 0.002638(6.45)r,
9.248 18.49 9.245
+ 0.002283(4.3)r, + 0.002638(6.45)r, + 0.0005157(4.3)r.,)
4.6228 9.245 4.6228

En forma andloga se obtienen §, y 4,.

8, = 0.012733r, + 0.0033884r, + 0.00063012r,

8; = 0.0036877r, + 0.020326r, + 0.0021424r,

3, = 0.0028714r, + 0.010629r, + 0.025023r,

3.- Compatibilidad de deformaciones.

6.27

6.28

6.29

La compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el terreno de cimentacion
se logra sustituyendo las ecuaciones 6.27, 6.28 y 6.29 en las ecuaciones 6.23, 6.24, y

6.25; asi, se obtiene lo siguiente:

GRADO DE LIBERTAD 1.

193.282(0.012733r, + 0.0033854r, + 0.00063012r,)
- 193.282 (0.0036877r, + 0.020326r, + 0.0021424r,)

+ 2.7546r, + 0.4704r, - 2.58 - 9.6 = 0
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simplificando, tenemos:

4.5029r, - 2.8039r;-0.2923 r, = 12.18 6.30

GRADO DE LIBERTAD 2.

-193.282(0.0036877r; + 0.020326r, + 0.0021424r,)
+ 214.937(0.0036877r, + 0.020326r, + 0.0021424r,)
- 21.655(0.0028714r, + 0.010629r, + 0.025023r)

+ 1.5454r, + 5.2066r, + 0.2352r, -6.88 = 0

simplificando, tenemos:

0.1852r, + 8.6912r, + 0.03202 r, = 6.88 6.31

GRADO DE LIBERTAD §,

- 86.62(0.0036877r, + 0.020326r, + 0.0021424r)
+ 86.62(0.0028714r, + 0.010629r, + 0.025023r,)
+ 3.092r; - 7.66r,-17.2 = 0

simplificando, tenemos:

-0.0707 r, + 2.249 r, + 9.6411 1, = 17.2 6.32
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Resolviendo el sistema de las ecuaciones

r, = 33430 ¢/m

r; = 0.8569 t/m

rs = 1,6090 t/m

Cabe aclarar que los valores de 6,y, 8, 8,;, 0,3, 0,4 ¥ 6,5 valen 0 por simetria en la
estructura.

Sustituyendo los datos en las ecuaciones 6,30 , 6.31 y 6.32, tenemos:
§; = 0,04650 m
6; = 0.03320 m
& = 0.05900 m
4.- Elementos mecénicos.
Sustituyendo los valores obtenidos en las ecuaciones 6.5 a 6.8 se obtienen los elementos

mecdnicos sobre las barras de laestructura, A continuacion se presentan los resultados
de la aplicacidn de estas expresiones para las barras 1, 2, 7, 8,

204



Barra | = Barra3l = Barra 4 = Barra 6, Sustituyendo en las ecs. 6.3 2 6.5:
M; = -2.8815 T-m
V,=07885T.
V, = 48001 T,
Barra 7 = Barra 9 = Barra 10 = Barra 12. Sustituyendo en las ecs. 6.6 a 6.8:
M;; = 2.8815 T-m
V, = 4.8001 T.
V,=0.7885 T.

Barra 2 = Barra 5. Sustituyendo en las ecs. 6.3 2 6.5:

M,, = 1.6874 T-m
Vy=-1879T.
V, = 0.0000 T.

Barra 8 = Barra 11. Sustituyendo en las ecs. 6.6 a 6.8:

My = - 1.6574 T-m,

V, = 0.0000 T.

Ve=-1L5T90T.
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A continuacion se muestran los diagramas de momento flexionante y fuerza cortante
de la barra 1-3, tomando en cuenta que se cambian os signos de los valores obtenidos,
ya que estos son elementos mecdnicos de barra sobre apoyo y en los diagramas se
utilizan los elementos mecdnicos de apoyo sobre harra.

NOTA: Es importante mencionar que cuando el Momento flexionante provoque
compresién en las fibras superiores de la viga el signo del mismo serd positivo.
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Diagrama de Momento Fiexionante viga 1-3
debido o I interac. susio-estructura.

——
Momento fiexionante

Figura 6.21
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Disgrama de Fuerze Coertante vigs 1-3
debido a la inlerac. euslo-estructura.

m

~- Fuerza Cortante

Figura 6.22
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A continuacion se obtienen los valores del momento flexionante y fuerza cortante sin
tomar en cuenta interaccion suelo-estructura de la barra 1-3 con sus respectivos

diagramas .

Barral = Barra 3 = Barra 4 = Barra 6.

M;, = 1.849 T-m.
V" = 2.15 T.
V,= 19T

Barra 7 = Barra 9 = Barra 10 = Barra 12.

My, = - 1.849 T-m.

Vy,=1L29T.
Vy =2.18T.
Barra 2 = Barra 8.
M,, = 3.698 T-m.
Ve=258T.
Vu=430T.
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Barra 8 = Barra 11,

My = - 3.698 T-m.

Vi =458 T.

v. =24588T.
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Diagrama do Momento Flexionante vige 1-3

m)
1,8
1 L ..., A" , .......
o'. L N ...... ...... :
0 v —
.o's T N A ................
B PR SRR A S P R
.' '5 T T ................
.2 | L | L l ]
o 1 2 3 ¢ 7 &
(m)
= Momento fiexionante
Figurs 6.23
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. Dlagrama de Puerza Cortante vigs 1-3

m

~ Fuerza Cortante

Figura 6.24
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CAPITULO VI
CONCLUSIONES

En este trabajo se han presentado las ecuaciones constitutivas para el célculo de
deformaciones instantdneas en suelos granulares y coheslvos, y el método de
interaccidn suelo-estructura propuestos por el M. en 1. Agustin Demeneghl Collna, asf
como la teoria de consolidaclén secundaria del Dr. Leonardo Zeevaert. De lo anterior
se puede concluir lo siguiente:

1. Existen varias teorfas para el cilculo de los esfuerzos que actian en 1a masa de
suelo, la utilizacién de cada una de ellas depende del tipo de problema que se
presente. Por ejemplo, la teoria de Westergaard es vélida cuando el suelo
contiene laminaciones de material mds grueso que acentie grandemente la
condicién no isotrdpica. La teoria de Boussinesq, por el contrario, asume que
¢l medio es homogéneo y semi-infinito. La teorfa de Frihlich es la més general,
en 1a cual variando un coeficiente en su férmula se toman en cuenta diferentes
estratificaciones.

2. El estado de esfuerzo inicial, en una masa de suelo, provoca una presién de
confinamiento inicial, la cual va aumentando s medida que se incrementa la
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presion vertical, provocando una disminucién de la deformacién del suelo; esto
quiere decir que al aumentar la presién de confinamiento en la masa de suelo,
ésta adquiere mayor rigidez.

En los suelos cohesivos se presentan asentamientos a largo plazo, que hay que
tomar en cuenta para la determinacién de asentamientos totales, estas
deformaciones diferidas se deben a dos fenémenos, la consolidacién primaria
y consolidacién secundaria. Para encontrar las ecuaciones de consolidacién,
Teraaghi y Zeevaert simularon el comportamiento del suelo con modelos
reolégicos; esto demuestra la gran ayuda de estos @ltimos en el desarrollo de
la mecénica de suelos.

Es importante mencionar que las teorias de consolidacién asumen la condicién
de que el material es homogéneo y saturado, ya que es la condicién mds critica.
En suelos no saturados la compresién elasto-pldstica se lleva a cabo al mismo
tiempo en el que se estd aplicando la carga.

Los métodos de ajuste y determinacién de pardmetros de las curvas de
consolidacién permiten tener una evaluacién correcta de los asentamientos en
cualquier tiempo debido a un incremento de presién dado.

Generalmente en el cdiculo de asentamientos se considera la carga flexible
uniformemente distribuida en toda el drea, sin embargo, en la interfase suelo-
cimentacién, la carga no puede considerarse flexible debido a la rigidez de la
cimentacién y se presenta una distribucién no uniforme de las reacciones.

Esta distribucién de presiones de contacto es funcién de la rigidez del suelo y
de la cimentacién, para lo cual debe establecerse la compatibilidad de
deformaciones entre subestructura y subsuelo.

Los métodos de interaccién suelo-estructura pueden tomar en cuenta
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deformaciones instantdneas y diferidas; en el método expuesto en este trabajo
se utilizé la siguiente ecuacién para el cdlculo de deformaciones

8=M.Ha,=M.H—l-—:-!

en donde:

El parémetro M, es un médulo de deformabilidad del suelos; éste varfa si la
deformacién es instantdnea o diferlda.

lya,

H,

r

es el valor de influencia de la carga unitaria en el punto donde se mide la
deformacion; éste varia segiin las teorias (Boussinesq, Westergard, Frihlich,
etc.)

son propiedades geométricas de la carga. -

es la profundidad del punto.

es el valor de la reaccién; ésta se maneja como incignita.

Una de las ventajas de la ecuacién anterior es que las deformaciones quedan
en funcién de las reacciones del terreno.

Con el método de interaccién suelo-estructura obtenemos los valores de los
momentos flexionantes y fuerzas cortantes de los elementos, que la mayorfa de
las veces son diferentes a los obtenidos por un método de andlisis tradicional.
Por ejemplo:

Cuando los momentos flexionantes y fuerzas cortantes calculados por un
método de andlisis tradicional son mayores a los obtenidos con la técnica de
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interaccién suelo-estructura, la diferencia es favorable en el sentido de la
seguridad, pero puede ser desfavorable en el sentido de lo econdémico.

Otra situacidn desfavorable seria que los valores tengan signos contrarios, esto
harfa que el diseilo del elemento fuera totalmente erréneo, puesto que el acero
se colocaria en el lugar equivocado. Este caso se muestra en los diagramas de
momento flexionante y fuerza cortante del ejemplo ilustrativo de interaccién
suelo-estructura del capitulo V1. El diagrama de momento flexionante obtenido
sin Interacclén suelo-estructura, nos muestra que existen momentos negativos,
al contrario de lo obtenldo utilizando interacccién, puesto que en éste todos los
momentos son positivos. Una situacién muy parecida muestran los diagramas
de fuerza cortante, en algunos puntos es mds grande una que otra, por lo
tanto, habrd disparidad en los diagramas.

Para ilustrar lo anterlor, mds adelante se muestran las superposiciones de los
diagramas de dicho ejemplo.

Finalmente se puede concluir que con los elementos de Mecdnica de Materiales,
Mecdnica de Suelos, Deformaciones en Suelos y Andlisis Estructural, se llega
a conformar una técnica de interaccién suelo-estructura que permite mostrar
¢l comportamiento real de todo el conjunto (estructura, cimentacion y terreno
de cimentacién); permitiendo asf disedlar correctamente, optimizando todos los
recursos sin dejar a un lado la seguridad, que son los objetivos principales de
las obras de Ingenieria Clvil,
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Superposicion de diagremae de Momento
Fisxionante.

T-m)

~ Mom.Flex.s/Inter. -+ Mom.Flex.c/Inter.

17



Superposicion ds diagramas de Fuerzs
Certante.

T-m)

(m)

— Fza.Cort.g/inter. -~ Fza.Cort.c/inter.

218



BIBLIOGRAFIA
1. "Mecdnica de Suelos" Tomo I.- Judrez Badillo y Rico Rodriguez.- Editorial
Limusa.- México, 1990.

2. "Mecdnica de Suelos".- T. Willian Lambe y Robert V. Whitman.- Editorial
Limusa.- México, 1981.

3. "Geologfa para Ingenieros".- Joseph M. Trefethen.- Editorial C.E.C.S.A.-
México, 1967.

4. "Introduccién al Comportamiento de los Materiales".- Agustin Demeneghi
Colina, Roberto Magaila del Toro y Héctor Sangines Garcfa.- Facultad de
Ingenieria UNAM 1986.

s. "Mecdnica de Suelos" Tomo I1.- Juirez Badillo y Rico Rodriguez.- Editorlal
Limusa.- México, 1979,

6. "Soil Mechanics in Engineering Practice”.- Karl Terzaghi y Ralph B. Peck.-
Editorial John Wiley and Sons.- E.U.A, 1967.

7. "Introduccién a la Mecdnica de Suelos y Cimentaciones".- George B. Sowers
y George F. Sowers.- Editorial Limusa.- México, 1978,

8. "Mecdnica de Suelos".- R.F. Craig.- Logos Consorcio Editorial.- México, 1976.

9. "Foundation Engineering for Difficult Subsoil Conditions".- Leonardo
Zeevaert.- Editorial Van Nostrand Reinhold Co.- E.U.A. 1973

219



10.

11,

12.

ls.

.

18.

l“

17.

18.

"Interaccién Suelo-Estructura de Cimentacion'.- Leonardo Zeevaert.- Editorial
Limusa.- México, 1991.

"Un método para el cdlculo de deformacién en los suelos".- Agustin Demeneghi
Colina.- Facultad de Ingenieria UNAM,

"Consolidation In the Intergranular Viscosity of Highly Comprosible Soils" .-
Leonardo Zeevaert.- Consolidation of Solls: Testing and Evaluation. ASTM
STP 892. R.N. Yong and F.C. Towsend, EDS, American Society for Testing
and Materlals.- E,U:A. 1986

"Consolidacién Secundarla".- Agustin Demeneghi Colina y Margarita Puebla
Cadena.- Facultad de Ingenieria, UNAM.

"Apuntes de Analisis Estructural”.- José Luis Camba .- Facultad de Ingenleria.
UNAM.

"Interaccién Estdtica Suelo-Estructura.- Andlisis Tridimenslonal".- Agustin
Demeneghi Colina.- Revista Ingenierfa Vol, LXII Nim. 4.- Facultad de
Ingenieria UNAM., Octubre-Diciembre 1992.

Apuntes de la Materia "Introduccién al Comportamiento de Materiales",
impartida por el Ing. Ricardo Padilla Veldzquez.- Facultad de Ingenieria
UNAMI

Apuntes de la Materla "Comportamiento de los Suelos”, impartida por el Ing.
Ricardo Padilla Veldzquez.- Facultad de Ingenierfa UNAM,

Apuntes de la Materla "Comportamiento de los Suelos", impartida por el Ing.
Héctor A. Legorreta Cuevas.- Facultad de Ingenieria, UNAM.

220



.19.  Apuntes de la Materia "Dindmica de Suelos", impartida por el M, en 1. Agustin
Demeneghi Colina e Ing. Héctor Sangines Garcia.- Facultad de Ingenieria,
UNAM.



	Portada
	Índice
	Capítulo I. Introducción
	Capítulo II. Fundamentos del Comportamiento de los Materiales
	Capítulo III. Elementos de Mecánica de lo Suelos
	Capítulo IV. Deformaciones en Suelos Granulares
	Capítulo V. Deformaciones en Suelos Cohesivos
	Capítulo VI. Interacción Suelo-Estructura
	Capítulo VII. Conclusiones
	Bibliografía



