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cAPiTULO 1

INTRODUCCION

CAPITULO I.

INTRODUCCION

'RESUMEN:

En. este capitulo se mencionan los
antecedentes de este trabajo y dei_» las
condiciones iniclales del mismo, asi .como el
concepto de la Mecinica de Suelos que se
considera cono el mas cercano a la realit_iad.




CAPITULO § INTRODUCCION

la presente tesis tiene como finalidad, la
recopilacién de las principales teorias y los
conocimientos badsicos, necesarios para el estudio de la
MecAnica de Suelos, presentdndolas en forma resumida,
ademds de ser un elemento de consulta para la comprensién
de esté disciplina, en la formacién de los estudiantes de
ingenieria civil y en la elaboracién de un estudio de

mecénica,

Partiendo de que; el conocimiento tebrico que se
inculca en la formacién del ingeniero civil, se aplica
sobre modelos idealizados de suelos y no sobre un
problema  especifico;  requiriendo - de  conocer - sus
propiédades y ‘su comportamiento préctico, iniciando desde
lag pruebas de  laboratorio y campo; realizadas sobre

muestras de suelo,

Y comprendiendo que la elaboracién de un estudio
de Mecédnica de Suelos, involucra varios procesos, tanto
de investigacién, calculo, optimizacién de recursos y la
precisa aplicacién de las teorias existentes, para poder
concluir las caracteristicas de un suwelo, como también
establecer los pardmetros necesarios para un proyecto y
lograr una buena operacién de una estructura,

siendo la funcién de este trabajo, puesto que
los procedimientos de elaboracién de un estudio de
mecanica de suelos se formen a partir de las teorias ya
establecidas, pero su aplicacién es poco practica dentro
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del aula, pues estds se complementan conforme a la
experiencia y el criterio del ingeniero civil,

Dada la necesidad de determinar la alternativa
mas adecuada para un proyecto, el ingeniero establecerd
una relacién entre la teoria, la experiencia practica y
los resultados obtenidos'a base de la misma, Lo anterior
se fundamenta principalmente en las caracteristicas
estratigréficas y fisicas del suelo, de las que se
obtienen los parémetros necesarios para establecer como
serd su comportamiento de trabajo, cual serd su’
resistencia, su capacidad de carga y que tipo de falla
tendria, Estos pardmetros son los resultados de las
pruebas realizadas sobre muestras. de suelos obtenidas,
las cuales al ser sometidas a condiciones similares al
sitio en que se encontraron, reflejan las caracteristicas

del suelo en forma natural,

En la historia de la teoria de la mecdnica de
los suslos, uno de los primeros investigadores que obtuvo
resultados - concretos sobre los suelos, ‘basahdose y
aplicando las teorias yé establecidas es el Dr, KARL VON
TERZAGHI, el oual fue el fundador e impulsor de esta
vvdisciplina, dentro del desarrollo de - la mécénica de
‘suelos las experiencias pricticas se fueron fusionando
con las experiencias teéricas de los laboratorios,




CARETULO T INTRODUCCION

Segtin TERZAGHI' , la Mec&nica de Suelos se define
como "La aplicacién de las leyes de la mecénica y de la
hidrdulica, a los problemas ingenieriles en  donde
intervienen los sedimentos minerales y acumulaciones no
consolidadas, de particulas sélidas, producidas por la
desintegracién mecénica y quimica de las rocas, ya sea
que contengan o no mezclas de materia orgénica’,

1 .~ JUAREZ BADILLO y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO I, "FUNDAMENTOS
DE LA MECANICA DE SUELOS™, 1992
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~SUELOY

CAPITULO II.

GENERALIDADES
DE
LA
MECANICA
- DE
SUELOS

RESUMEN: .

En este capitulo se desarrollan los conocimientos
bdsicos 'y propiedades principales del suelo, también se
encuentran las teorias sobre las distribucién de esfuerzos en
una masa. de suelo y los estados de deformacién existentes,

Se elaboran también los anexos donde se describen los
antecedentes, caracteristicas estratigraficas, distribucién de
esfuerzos, asentimientos y expansiones, del estudic de
Mecénica de Suelos. _ '

CONTENIDO:

- 2,1,~ PROPIEDADES DE LOS SUELOS,
2,2,~ ESTADOS DE ESFUERZ0S EN SUELOS,
2,3,~ TEORIAS DE DISTRIBUCION DE ESFUERZOS,
. 2.4,~ ESTADOS DE DEFORMACION EN SUELOS,
2,5,~ ANEXO A (ANTECETENDES),
2,6,~ ANEXO B (EXPLORACION Y MUESTREO),
2,7,~ ANEXO C (ESTADOS DE TRABAJO) .

°
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2,1,- PROPIEDADES DE LOS SUELOS,

las propiedades que tieme un suelo de
acuerdo a su composicién bésica estructural, y por los
‘elementos que lo conforman, pueden dividirse en propiedades
fisicas, indice vy mecanicas; dentro de las propledades
‘fisicas de los suelos se encuentran la densidad, el grado de
saturacidn, la gravedad especifica, la relacidn de vaclos, el
contenido de agua, la densidad de sélidos, la porosidad,
entre otros; en las propiedades indice de los suelos se
encuentran los limites liquide, plastico, de contraccién y de
actividad, De las propiedades mecédnicas de los suelos se
describen el comportamiento de éstos, al encontrarse
sometidos a esfuerzos, ya sean inducidos o por cambios
naturales, tales como el esfuerzo cortante y la consolidacin

de-los mismos,

' 2.1,1.~ CONCEPTOS GENERALES.

CONTENIDO DE AGUA W,- En los suelos, el contenido

~ de agua es el peso del agua libre contenida en el suelo, la
cual se presenta como Un porcentaje del peso seco del suelo,
‘este ypeso se obtiene a partir de una muestra en -estado
natural, este parémetro. es esencial para determinar los
estados de consistencia y las relaciones volunétricas y
gravimétricas de un suelo en estudio, desarrollandbse scbre

la siguiente expresidn;

VV=!EQL‘100
W,

RELACION DE VACIOS e~ Este concepto es la relacién
entre el volumen de vacios y el de los sdlidos, que se
encuentran en una masa de suelo, esta relacién puede variar
de cero a un infinito, esto teéricamente, pero en la realidad
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se encuentran valores de entre 0,25 y 15, dependiendo de la
compresibilidad del suelo que se analice,

POROSIDAD n,- En un suelo, la porosidad se define
como la relacién entre el volumen de vacios existentes y el
volumen de la masa de un suelo, teniendo una representacién
en porcentaje,

GRADO DE SATURACION Gw,- En  un suelo es la
relacién entre el volumen de agua y el volumen de vaclos,

PESO ESPECIFICO RELATIVO Ss.- Es la relacién entre
el peso especifico de una masa de suelo y el peso especifico
del agua a 4°C y sujeta a una atmdsfera de presién.

CAPILARIDAD,- El fenémeno de capilaridad, es en si,
la-ascensién de un flujo por y entre las particulas de una
materia, en el caso de los suelos, se considera el ascenso
del agua por las particulas que conforman un suelo, y entre
mas cerca se. encuentren las particulas del material, mayor

-serd este fendmeno, La ascensién capilar es causada por el

fenémeno de tensién  superficial, - la altura - capllar
tebricamente estd descrita por la siguiente expresién;

¢l

_2*Ts*Cosat 1 ORI
e s>

Donde:

s = Tensién superficial h

o = Angulo del menisco de

ascenso
r = Radio del tubo capilar
v = peso volumétrico N N
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Todos  los  pardmetros  corresponden a la
descripcién del ascenso capilar dentro de un tubo de pequeiias
dimensiones o capllar,

Una masa de suelo, se puede considerar como un
sistema de tubos capilares interconectados pudiendo lograr
una gran red capilar; que por influencia del agua existente
en el subsuelo produce una ascensién a partir del margen o
del limite del N,A,F, hacla la superficie natural del terreno
o del suelo en cuestién, otro efecto que se presenta adjunto
a la capilaridad es la contraccién que sufre la masa de
materia al ser sometida a efectos de carga, esto es, que a
una masa de cualquier material al aplicarle una carga expulsa
el agua existente en su masa y que por sufrir el fenémeno de
tensién capilar entre sus particulas, se impide su
recuperacién volumétrica o el retorno de la expansién del
material a su estado natural, creindose una compactacién en
la masa del suelo, esto se puede ejemplificar con la masa de
una esponja, la cual se encuentra saturada de fluido dentro
de "los poros de su masa, Y Que al aplicarle una carga se
desaloja el fluido hacia el exterior y al quitar esa carga la. .
masa e recupera muy lentamente pero sin tener una respuesta
total, sucediendo esto también en una masa de sueio,

En otras palabras existe ascensién capilar en una
masa de suelo solo si existe agua dentro de la misma masa,

PLASTICIDAD,~ La Mecénica de suelos, define a la
plasticidad como la propiedad fisica de un material que es
capaz ' de soportar deformaciones rapidas, sin que este
presente deformaciones en su volumen, sin que se desmorone 'y
sin sufrir fracturas en su masa.

Este tipo de comportamientos - se pueden apreciar
en suelos compresibles y de consistencia arcillosa,
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claramente las arcillas poseen esta propiedad, ya que en las
arenas no es posible apreclar este fenémeno debido a la
composicién de sus particulas granulares,

Los experimentos realizados por los ingenieros
ATTERBERG, TERZAGHI y GOLDSCHIMDT, han demostrade que la
plasticidad en los suelos es resultado de la carga eléctrica
producida por la estructura laminar de las particulas de las
arcillas, las cuales se comportan como condensaciones,
influyendo en las capas de agua que rodean a las particulas
de arcilla, y de acuerdo a la interaccién entre las mismas
por causa de este efecto, se determina la plasticidad que
pertenece a un suelo arcilloso,

De lo anterior se puede concluir que la plasticidad
no es una propledad permanente de los suelos, particularmente
de las arcillas, sino de las circunstancias del contenido de

‘agua,

ESTADOS DE CONSISTENCIA' .- los estados o limites
de consistencia de los suelos estédn determinados por los
limites liquido, pldstico y de contraccién,

Estos limites dependen del contenido de agua
" existente dentro de su masa, y seqin este contenido en orden
decreciente, un suelo es susceptible de ser pléstico, que
pueden encontrarse dentro de cualquiera de los sigulentes:

1,- Estado Liquido, asemejandose a una suspencién,
0 a un fluido, tanto en propiedades como en su
comportamiento,

2.~ Estado Semi-liquido, teniendo la consistencia

de un fluldo viscoso asi{ como presentar sus propiedades,

1 .- COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD, Manual de Diseflo de Obras Civiles, TOMO
B.2,2,, “PROPIEDADES F{SICAS Y MECANICAS DE LOS SUELOS”, 1980.
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3,- Estado Plastico, en el que el suelo se
comporta como una pasta moldeable,
4,~ Estado Semi~sélido, es cuando el suelo tiene
una apariencia de un sélido, pero teniendo un ‘cambio
volumétrico de su masa por efecto de desecacién,
5,- Estado S6lido, en este estado el suelo o su
masa no sufre de cambios volumétricos por secado,

Ademas de estos estados ATTERBERG, establecié los
limites 1f{quido, el cual en suelos es la representacién mas
cercana a la frontera entre los estados semi-liquido y
plastico, Asf mismo el limite plastico de un suelo es la
frontera de los estados plastico'y semi-sblido,

ATTERBERG definié también a los limites de
consistencia;

1, Limite de Adhesién, definido como el contenido
de agua con el que la arcilla plerde sus propiedades de
adherencla contra otras material dentro de la masa del suelo,

2,- Limite de Cohesién, es el contenido de agua con
el  que los grumos formados por particulas de suelo ya no se
adhieren entre si,

3,- Limite de contraccién, es la frontera entre los
estados de consistencia semi-gélido y sélido, definido por el
contenido de agua con el que el suelo ya no disminuye su
volunen al someterlo a secado, ‘

De esto se concluye que los limites de consistencia
de un suelo determinan las caracteristicas o propiedades de
compresibilidad, asi como los indices de plasticidad, de
fluidez al cual define como la pendiente de la curva de
fluidez obtenida en la  qgrifica del limite liquido
correspondiente a un ciclo dentro de la escala logaritmica y
el indice de actividad es la relacién entre el indice de
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plasticidad IP y el porcentaje de particulas de finos que
tiene un suelo, procurando la clasificacién de acuerdo a
estas propledades, empledndose todos los valores o pardmetros
de una muestra de suelo, para poder disefar cualquier
estructura sobre el, cuando este se encuentre en estudio,

El homogeneizar una muestra, es un aspecto muy
1mpdrtante en la obtencién y determinacién de los limites,
puesto que la composicién estructural de una arcilla alterada
no- representa concretamente a la estructura del suelo, ya que
un-suelo sufre cambios de estratos, color, humedad natural, y
dado que en una muestra se pierde humedad, no se aprecian los
cambios de color ni de materiales, los limites de
consistencia tiene variaciones ya' sea por la variacién de
humedad como en el caso del limite liquido, como en los
cambios de estratos para el limite pldstico,

Uno de los aspectos mas importantes para definir el
comportamiento de los suelos, es la relacién existente entre
los limites de consistencia y el contenido de humedad,
teniendo el caso en el cual, el limite liquido al ser igual o
menor al contenido de agua, el suelo se comporta :como
normalmente consolidade, de lo anterior, se dice que el suelo
no tiene histéricamente cargas o en otras palabras, que el
suelo ha tenido poco incremento de cargas actuantes sobre su
masa, En el caso en el que, el limite pldstico, tiende a ser
mayor o fgual al contenido de agua, el suelo se comporta como
preconsolidado, en donde las cargas que han actuado sobre
este han producido deformaciones, y que al incrementar las
cargas, estas deformaciones serdn menos pronunciada, y el
limite de contraccién de los suelos, propiciando.
inestabilidad al mismo, provocando la falla de la estructura,
debido a la existencia de la variacién de la humedad pudiendo
modificar la estructura del suelo,
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Asi es que el criterlo de andlisis o de
determinacién del limite liquido se lleva a cabo tras tener
las siguientes consideraciones para la obtencién de estos
parémetrost
1.~ B8e necesita ‘trabajar con un suelo en
condiciones naturales o similares a ésta,

2,~ Anotar el nimero de golpes dependiendo del
contenido de agua natural, antes de iniciar la prueba.

3,- Realizar una deshidratacion en forma gradual.

4.~ Mezclar cuidadosamente el suelo,  incorporando
agua destilada para aumentar su humedad,

PERMEABILIDAD,~ El coeficiente de permeabilidad k,
es una medida de la velocidad del flujo de agua a través de
una: masa de suelo saturado establecido bajo un gradiente
hidrdulico {, definiéndose por la ley de DARCY . como la
velocidad igual al miltiplo del coeficiente por un gradiente
hidrdulico por el Area transversal de la seccién de‘flujo
donde k depende de la distribucién de las particulas, la
relacion de vacios y la constitucién del sueld.

Esta propiedad de los suelos es muy importante para
determinar la factibilidad de su utilizacién para  la
construccién de cualquier tipo de estructura, ya sea- con
estos suelos‘o sobre estos, sin que el agua existente en la
z0na de construccién pueda daflar a las estructuras.

lLa permeabilidad de un suelo, es producida por la
separacion y el tamafio de las particulas de este. Ya que
entre mds pequefas sean las. particulas mencres serdn. los
espacios -que existan entre estas, y menor serd el flujo de
agua que pase a través de una masa de suelo.
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2,2,- ESTADO DE ESFUERZOS EN EL SUELO.

Los esfuerzos que Se presentan en la masa de un
suelo estdn producidos el peso propio del suelo y por cargas
exteriores que se han aplicado a la ’misma, ya ‘sea
mecédnicamente o por efectos naturales como sismos, El
incremento de los esfuerzos en el suelo dependen de la carga
por unidad de &rea que se trasmite al suelo, y la profundidad
a la cual se desean estimar los incrementos de esfuerzos,

ESFUERZOS GEOESTATICOS,

Los -esfuerzos geoestdticos son un sistema de
esfuerzos sencillos que se presentan en los suelos, donde su
estratificacién es sensiblemente plana,

La éxistencia de los esfuerzos geoestdticos en un
plano horlzontal, que se establezca sobre una porcién dentro
de una masa de Suelo de tal tamado que no se alteren las
particulas del mismo, crea un esfuerzo principal igual al de
los planos verticales que se pudieran formar sobre el punto
seflalado,

CUANDO: K<1 ; K = oh/oy

g, =0V} 0y=0; =ch

‘\#/‘“ CUANDO: K> 1

Ol"’
T gy =0V j 0y = 0; = oh
c B ’ CUANDO: K =-1
0, 0, =0y = 0, » ch =0V

Esta igualacién de esfuerzos, es ia representacién -
estdtica de la presencia de los esfuerzos actuantes sobre una
masa de suelo, creando una repuesta de resistencia mayor, a
la que se presenta en un suelo con pendiente ligera,
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ESFUERZOS EFECTIVOS, PRESION DE PORO Y ESFUERZOS
TOTALES? ,

Los esfuerzos totales, son el resultado del peso de
todo lo que esta por encima de un punto especifico o de un
plano horizontal dentro de la masa del suelo, expresandose
como el producto de la profundidad de ubicacién y el peso
volumétrico del suelo en estudlo (@ = ym 2z}, esto es
donsecuencia de toda la respuesta del suelo debido al peso
propio del material que lo compone, sin que se mantenga una

misma composicién del material sebre el punto a estudiar o de
interés, '

El esfuerzo neutral es el esfuerzo en el agua o en
la fase liquida del suelo, en otras palabras es la presién
producida por el agua dentro de una masa de suelo, estos
estan formadoes por la presién hidrostdtica (Uy) mas la
presion de poro (U), el esfuerzo neutral se expresa como Un =
Uy + U, donde Uy es iqual a yw %2 y U es la presion en exceso o
deceso de la presién hidrostatica,

El esfuerzo neutral dentro de una masa de suelo se
puede comprender con la siguiente figura, donde se muestra la
funcién del agua sobre las particulas del suelo,

Un-= Esfuerzo en el agua,
As = Area de contacto de
sélides !

A = Area tributaria

Lé presién de poro, es la presién en exceso o
deceso de la hidrostdtica, que corresponde a la carga que

2 .+ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Sualos, TOMO II, "TEORIA Y
APLICACIONES DE LA MECANICA DB SUELGS", 1992
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toma la estructura liquida de la masa de suelo;  esto
corresponde a la presién producida en el agua, en los
espacios intersticiales que existen en la masa del suelo,

Los esfuerzos efectivos dentro de una masa de suelo
son los esfuerzos que se crean en la fase sélida del suelo,
slendo las respuestas que tienen las particulas sélidas de
esta masa, esta respuesta corresponde a la aplicacién de una
fuerza debido a una carga o descarga en una superficie de
drea de la extensién del suelo,

2,3,- TEORIAS DE DISTRIBUCION DE ESFUERZOS.

los criterios de anélisis de la distribucién. de
esfuerzos dentro de una masa de suelo se basan en la teoria
de la elasticidad, Estos criterios en casos précticos tienen
una es'timacién tan aproximada a los fendmenos reales que
pudieran. presentarse en la realidad, haciendo posible'
trabajar con.un factor de sequridad considerable,

Dentro de los principales criterios-de andlisis se
encuentran log propuestos por BOUSSINESQ, CAROTHERS, HAMILTON
GRAY, FADUM, OSTERBERG, y NEWMARK,

TEORTA DE BOUSSINESQ' .

La teoria de BOUSSINESQ sobre la distribucion de
esfuerzos en una masa de suelo, considera que el suelo es un
nedio- semi-infinito, 'homogéneo, {sotrépico y linealmente
eldstico, y que la carga vertical sobre el medio horizontal
induce a cualquier punto en la vertical,

BOUSSINESQ presentd las respuestas de los suelos al
estar - sometidos  bajo cargas lineales, rectangulares
uniformemente repartidas, y circulares entre otras,

3 +JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, "TEOR{A Y
APLICACIONES DE LA MECANICA DE SUELOS™, 1992
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En forma de resumen se presentan las soluciones
para la distribucién de esfuerzos que planeo BOUSSINESQ para
distintos tipos de aplicacién de cargas sobre la superficie
del sueloi

CARGA CONCENTRADA,  (VER FIGURAS I ¥ II)

N

CARGA LINEAL UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDA, (ver rmm my

P
g, = -z—,-[’o

m=x/2 § n= y/2
CARGA RECTANGULAR UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDA,  (ver
FIGURA Y ¥ V1),

v)

o = W Wo
n=%/2 | n=y/
CARGA CIRCULAR UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDA, = (ver Fravma
vir ¥ vist) '
0, = W Wo

Y
Wo = 1|
14 (r/z)2
CARGA LINEAL DE LONGITUD INFINITA.

) 2
o )
T oUr Akt oot

Haciendo la comparacién, entre la consideracién
que hizo BOUSSINESQ sobre la estructura del suelo y la
realidad de su comportamiento, se puede establecer que el
suelo no cumple con esta consideracién, ya que la
distribucién de los esfuerzos a través de. un suelo se
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describe con reserva, puesto que el suelo se comporta
anisotropicamente, heterogéneo, no lineal y  con
caracteristicas de expansién limitadas,

TEORA DE CAROTHERS',

CAROTHERS desarrollo un andlisis de distribucién de
los esfuerzos dentro de una masa de suelo, basindose en
cargas de longitud infinita y una 4rea de influencia de la
misma a un nivel de profundidad a la cual se desean conocer

los esfuerzos dentro de un suelo.
CARGA RECTANGULAR DE LONGITUD INFINITA. {ver FIourA IX

Y )

o, = (%)(a + SenaCos2f)

a, = (-z—)(a - SenaCos2p)

CARGA TRIANGULAR DE LONGITUD INFINITA.
TRIANGULO ISOSCELES, {VER FIGURA 81 ¥ X1I)

oo n (Fors o gty
l A * U obfey - a,)

P X 2% nr,
0, s [=ja, +a, + —p————rf o =—]lp ~———
. bla, - a,)) b o

TRIANGULO ESCALENO. {vek prauma waat)

. (P x+a+b-x)
S B0 B .S
L7 A\nhaa bp

22 . :
g, = (f—)p L —-ln(ﬂ’—J + (-E;-J(x - b)
8 ae - a r, r,
CARGA TRAPECIAL DE LONGITUD INFINITA, (VER FIGURA

ny)

4,- JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, ‘Mecinica: de Suelos, TOMO II, “TEORIA ¥
APLICACIONES DE LA MECANICA DE SUEL0S™, 1992
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P) X 2
s {=lp+ — - =(x - b
% (n (p ag ) (x )]
P 2 (r 2
o, = (—)[ 2. -—-1n(-—°—] + o= (x - b)]
] aa a . r,
PLANO SEMI-INFINITO UNIFORMEMENTE CARGADO,  (VER Ficuma
xv)
3 %2
9, = ;‘(ﬁ * -;r)
P %2
g, = ;‘(ﬁ - ;'T)

PLANO  SEMI-INFINITO UNIFORMEMENTE - CARGADO - CON
-TALUD, (VER FIGURA XV1)

b
P o X 22 r,
9 t (ﬁ b b . r‘]
PLANO INFINITO UNIFORMEMENTE CARGADO CON FAJA
TRAPECIAL DESCARGADA; (Ve FIGURA AVI1)

0, :(%I[le -%(u +u‘)+§-(u-a,)]v

p . b 22
o = (;Iﬁ th-rlera)s Sl-a)s ?‘"%?:)

TEORTA DE L, JURGENSEON® , {VER FIGURA WVILI)

JURGENSEON desarrollo un andlisis de distribucién
de esfuerzos - para cargas circulares, abarcando el bulbo de
influencia de esta .carga. para conocer los esfuerzos
verticales y los cortantes méximos producidos por esta carga,

5.- JUAREZ BADILLO ¥ RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, "TEORfA Y
APLICACIONES DE LA MECANICA DE SUELOS”, 1992
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TEORTA DE HAMILTON GRAY® ,

GRAY desarrollo la solucién a un caso muy practicé
de la distribucién de esfuerzos por la aplicacién de una
carga, creando dos puntos de andlisis,

CARGA TRIANGULAR DE LONGITUD INFINITA,

TRIANGULO RECTANGULO,

BAJO EL PUNTO “0", (VER FIGURA %1%)
o_(_l’_g_IEZL’+B’+Z' i .5, sﬁn[ Bl
Fo A 1+ 7 Y+ 2 L T
BAJO EL PUNTO “Q", {VER FIGURA %4)

. - (..](a)[__z__ A~
U\ ABATY Bt e 0

CARTA DE NEWMARK,

La carta de NEWMARK, es un método grafico para la
determinacién: de los  esfuerzos verticales en una masa de
suglo, en consideracién de las mismas hipétesis que hizo
BOUSSINESQ, . implementando conjuntamente = la ecuacién de
BOUSSINESQ para los esfuerzos verticales, estableciéndose

fbajo el centro de un 4rea circular dependiendo de la relacibn

radio de influencia entre la profundidad de analisis,

Este‘método de .analisis de esfuerzos, tiene su
mayor utilidad en la determinacién de los esfuerzos en éreas
cargadas con variaciones en las cargas, proporcionando zonas
de cargas diferidas vy dispersas de la zona del punto- de
andlisls, |

6.~ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecinica de Suelos, ToMo II, "TEOR{A ¥
APLICACIONES DE LA MECANICA DE SUELos", 1992 .




cArfTULO 1I GENERALIDADES DE LA MECANICA DE SUELOS

FIGURA I. FIGURA III,
ESFUERZ0S PROVOCADOS EN UN  DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CON
PUNTO DE UNA MASA DE SUELO CARGA LINEAL DE LONGITUD
POR UNA CARGA CONCENTRADA, INFINITA,

FIGURA VII.
FIGURA V, DISTRIBUCION DEL ESFUERZO
DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO EL CENTRO DE UNA
BAJO UNA SUPERFICIE SUPERFICIE CIRCULAR
RECTANGULAR -UNIFORMEMENTE UNIFORMEMENTE CARGADA,

CARGADA, !

0
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VALORES DE INFLUENCIA PARA EL CASO DB

CARGA CONCENTRADA
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FIGURA IV,
GRAFICO DE FADUM PARA INFLUENCIA DE
CARGA LINEAL UNIFORMEMENTE CARGADA,



captTuLO 11

GENERALIDADES DE LA MECANICA DE SUELOS

"y s
ol Fatld (1]
) : o
on il o
‘o adfi (1]}
o : ' "
(Y} " L) -% .M* i " ol
ol Nl 1 .l
" 3 Y
) 5 )
o Va4 ol L i
014 # /ﬂ_@ﬂ_ "

y ™ y N 100 intercamblables _L'V e
. / / T Y1
o : [ . 0
Tl
0.0 1, / - -,
0,00 / (1

"




ol

o

~
AN
—

(1]

0.1

mny e
y 0 son intercombiebles / ,

L1 ]

(Al

-
—
-

00

00

0.00

(2 ])

(1)

AN

"
(1] [

(11U Fﬁ’*

FIGURA VI,
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FIGURA VIII,
VALORES DE INFLUENCIA PARA AREA
CIRCULAR UNIFORMEHENTE CARGADA,
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- FIGURA IX, '
DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO
UNA CARGA RECTANGULAR DE
LONGITUD INFINITA
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DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S VERTICALES Y
CORTANTES MAXIMOS BAJO UNA CARGA
RECTANGULAR DE LONGITUD INFINITA,
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FIGURA XI.
DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO UNA CARGA
TRIANGULAR DE LONGITUD -INFINITA,
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FIGURA XII,
DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S VERTICALES Y
CORTANTES MAXIMOS BAJO UNA CARGA TRIANGULAR DE
LONGITUD INFINITA,
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FIGURA XIII, ‘
DISTRIBUCION DE ESFUERZO BAJO UNA CARGA
TRIANGULAR DE LONGITUD INFINITA,
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FIGURA XIV,
' DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO CARGA
: TRAPECIAL DE LONGITUD INFINITA
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: FIGURA XV.
DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S BAJO UN PLANO
. SEMI~INFINITO UNIFORMEMENTE CARGADO

FIGURA XVI, .
DISTRIBUCION DE. ESFUERZOS BAJO UN PLANO
SEMI-INFINITO UNIFORMEMENTE CARGADO, CON
TALUD
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FIGURA XVII,
DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S BAJO UN PLANO
SEMI-INFINITO UNIFORMEMENTE CARGADO CON
TALUD FAJA TRAPECIAL DESCARGADA,
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FIGURA XVIII,
DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S VERTICALES Y CORTANTES
MAXIMOS BAJO UN AREA CIRCULAR UNIFORMEMENTE
CARGADO,
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2,4.- ESTADO DE DEFORMACIONES DEL SUELO.

Son diversas las causas de deformaciones en los
suelos tales como la consolidacién de los estratos que lo
conforman, tanto en la congsolidacién primaria como en la del
tramo virgen de la curva de consolidacién, otros efectos que
pueden causar deformaciones a una masa de suelo son las.
vibraciones tales como los sismos o el paso constante de
cargas, las cuales provocan un acomodo o reacomodo de las
particulas del suelo, asi también el flujo de aqua‘ entre las
particulas del suelo, como es la extraccién del agua o la
inyeccién de esta pudiendo manifestarse como asentamientos o
levantamientos de la superficie natural del suelo,

n
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2,4,1,~ TEORIA DE CONSOLIDACION,

La teoria general sobre la consolidacién se basa en
el modelo mecénico propuesto por TERZAGHI, el cual es una
modi ficacién del modelo de KELVIN,

Este modelo se compone de un cilindro de seccién
recta provisto de un- pistén sin friccién, este pistén se
encuentra sostenido por un soporte unido al fondo del
cilindro, asi el modelo, imﬁlica una carga sobre el pistén
sin que exista una deformacién, puesto que el peso total de
la carga estard soportada por la densidad del flujo, en otras
palabras, el fluido contenido dentro del cilindro es el que
carga el peso total aplicado,

P

PISTON l ORIFICIO MECANICO DE TERZAGHI,
3 . PARA LA  COMPRESION

POR - CONSOLIDACION EN

SUELOS

FLUIDO [ ' B crLivoro

Este modelo implica que si se perforase el piston.y
se le aplicara una carga, aunque esta sea minima causara el
desplazamiento del fluido interno, esto sucederd hasta que la
carga del fluido que es expulsado sea tomada por el soporte
del pistén, Esta transferencia de carga estarad reglda de
acuerdo a la ley de HOOKE, por la diferencias de presiones
dentro y fuera del modelo, ya sea, por la carga inducida o
por el peso propio del pistén,

ESQUEMA -~ DEL MODELO

u

RS
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De esta forma TERZAGHI, propuso que el suelo podria
tomar una estructuracién de varlos cilindros comunicados
entre si, donde la carga inicial de presiones se comportara
linealmente, y el fluido dentro de estos permanecerd inmévil,
y de acuerdo la modelo, al perforar la cémara superior y por
el efecto de una carga se crea un gradiente hidrdulico que
propicia el flujo de fluido, incrementdndose la carga en el
soporte del pistén correspondiente a la cémara perforada,
TERZAGHI plantea que al presentarse mAs perforaciones en las
cémaras subsecuentes, el peso total de la carga quedara
repartida en todos los soportes de acuerdo a la distribucién
de esfuerzos de BOUSSINESQ,

" U = PRESION EN
EL  AGUA EN
EXCESO DB LA

o\
\‘ \ \ HIDROSTATICA,
P = PRESION EN
\,_“l{,_"___\ EL SOPORTE

0—~th P/A

De lo anterior TERZAGHI, considerd que en el suelo
la estructuracién de las particulas sélidas representan a los
pistones del modelo, y que el agua intersticial del suelo es
el fluldo incompresible de los cilindros y que los pasos

9
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capilares entre las particulas son los orificios en los
pistones del modelo, asi considert que las presiones debidas
al peso proplo de un estrato de suelo con extensién infinita,
cdn un plano ligeramente horizontal y de un espesor H, pueden

ser despreciadas,

Supuso también que un estrato solo puede drenarse
por la parte superior, y que al aplicarle un incremento de
presién, tal que esta presién mas la presién debida a las
cargas preexistentes serd la carta total sobre el estrato, ¥
que asf con esta presién el agua existente en el suelo o en
la masa de un suelo, al transcurrir un lapso de tlempo,
comenzard a escapar o a desplazarse por la frontera superior,
¥ que por este procedimiento las particulas sélidas del suelo
empezardn a tomar gradualmente los esfuerzos causados por

estas cargas,
De esta forma TERZAGHI, pretendié entender el

proceso de consolidacién unidimencional refiriéndose al flujo
de agua existente en una masa de suelo,

En la teoria de consolidacién que propuso TERZAGHI,

no se consideran las cargas anteriores, o bien, la historia

de cargas del suelo, esta, involucrando solo las cargas

existentes y los incrementos de cargas a colocar sobre los

suelos,

Y uno de 1os métodos o de las técniqas para el

conocimiento de estas historias de cargas, anteriores que
sufrieron los suelos, asi como las descargas, es la prueba de

consolidacién, la cual sirve para dar una idea de como se

" podréd comportar el suelo si es que no ha sido 'cargado
anteriormente o descargado,

30
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2,4,2,~ ASENTAMIENTOS' ,

Son muchas las causas .que producen los
asentamientos sobre suelos donde se desplantan estructuras,
entre las principales son la consolidacién y la distorsién
del suelo, las cuales se relacionan directamente contra las

cargas que se trasmiten al mismo,

Al proceso de disminucién del volumen durante un
lapso de tiempo, provocado por el aumento de carqaé sobre el
suelo se le denomina consolidacién,

Las férmulas que han surgldo en el andlisis de los
asentamientos pdr efecto de la consolidacién se presentan a
continuaciéns

COEFICIENTE DE COMPRESIBILIDAD:

FACTOR TIEMPO:

k(i + el
T = =
. a,fwH

[
=Gqr

-3

UATE
T= i v

7 o= T.-W, LAMBE Y D, V. WHITMAN, Mecénica de Suelos, 1972,

i
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COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD:

3 1

s(1+e)ty,
ASENTAMIENTO EN UN ESTRATO DE ESPESOR H:

Ae
AH=l+eH

k(om / seg) =

aV
AH = mApH

M =m ApH

ASENTAMIENTO EN EL TRAMO VIRGEN DE LA CURVA DE
CONSOLIDACION:

Al - (‘Cfe)(u xog(“;o“))

ASENTAMIENTO OCURRIDO EN UN TIEMPO t:

JU%
-l

2.4,3,- DEFORMACIONES ELASTICAS'

Las deformacliones eldsticas son mejor conocidas
como los asentamientos en suelos granulares, donde las
~deformaclones se deben al colapso de su estructura, .ya sea
por saturacién o por la aplicacién de cargas, la presencia de
estos asentamientos se da de forma esponténea y répida.

El cdlculo de las deformaciones en los suelos
granulares con presencia de un material cementante entre las
particulas del material, se realiza bajo la teoria de la
elasticidad, creando un método eldstico para el calculo de
los asentamientos elasticos, Pero la aplicacién de este tipo

8,~ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, "TEORIA Y
APLICACIONES DE LA MECANICA DE SUELos”, 1992

k]
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de soluciones tienen limitaciones de acuerdo a las hipétesis
de la teoria eldstica, tales como el médulo de elasticldad el
cual aumenta con el confinamiento o la profundidad y la
relacién de POISSON, la cual varia con la compacidad del
material granular y los esfuerzos aplicados sobre estos.

Los - métodos eldsticos. para el -andlisis ' de
asentamientos,  que desarrollan el clculo ~ de - los
asentamientos instantédneos ocurridos por la sobrecarga en un
suelo, ya sean concentradas o distribuidas,

ASENTAMIENTO ELASTICOS BAJO CARGAS CONCENTRADAS,
Este método se basa en la teoria de BOUSSINESQ,
para el anilisis de los esfuerzos normales verticales,
despreciando a los esfuerzos cortantes debidos a una cargaj
partiendo de la expresion siguiente;
Partiendo det
® .2
Esfuerzos bajo la carga R = z,

Aplicando la ley de HOOKE, se tiene:
‘ ]
dp = y dz
donde dp es la deformacién vertical del elemento dz

a una profundidad entre z e «,
Suponiendo un -estrato de profundidad infinita se

L _31’_[1]"
PR " T e,

tiene:

1



capituLo 11 GENERALIDADES DE LA MECANICA DE SUELOS

De la formula de BOUSSINESQ para desplazamientos
verticales a una profundidad z y radio vector R:

-—(1+[21 +(3)1]3
p= pa-p+ie) I

Donde p es la relaciéon de POISSON, y obteniendo!

P"‘"ﬂ+NH3 3

Este método no considera las asentamientos debidos
a la consolidacién,

ASENTAMIENTOS ELASTICOS BAJO CARGAS DISTRIBUIDAS,

Este método emplea dos cargas de: aplicacién
distintas,  teniendo -un andlisis similar para las cargas
circulares y cargas rectangulares, :

CARGAS CIRCULARES UNIFORMEMENTE CAkGADA (FLEXIBLE) |
La deformacién vertical bajo el centro del érea

!

cargada se da por:
| be=(l- n)'-'D
Para los puntos de la periferia:
6p=;u-,u’)'-5-~o o
E asentamiento promedio del 4rea circular resulta
Gp=—(1 u)'~'0 ‘ | |

CARGA CIRCULAR UNIFORME (R1GIDA):
La carga media de la placa de carga:
v .
R
El asentamiento bajo cualquier punto de la placa:

Py =

=8 o Bu Pn
4ﬁ P

Donde: D es el didmetro de la placa de carga y R es
el radio,

i)
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CARGA  RECTANGULAR  UNIFORMEMENTE  DISTRIBUIDA

(FLEXIBLE) :

Este método es desarrollado por STEINBRENNER,
aplicéndolo al problema de los asentamientos en las esquinas
de un recténqulo cargado desarrollando las. siguientes

expresiones,
El asentamiento a la profundidad z se da por!

) BVE+BVE+2 LD+ BB+

pz=-E(l-[l LInl(B-{-_JL""B]"'ZF)—-* IIIB(L+JL7+B3+21, +

)
o= (1= y =~ 20)z ang i ==
w( H-24) gsz VI

Lo cual se escribe como:

B
Pz=I’E[(|"ﬁ')ﬁ+(l'ﬂ‘2ﬂ’)ﬁ]=P§ﬁ,
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Los antecedentes del presente estudio comprenden

los siguientes puntos:

1,~ DESCRIPCION Y LOCALIZACION,

Donde se mencionan las caracteristicas principales
del proyecto, tales como, las cargas de andlisis y las
condiciones iniclales del mismo, -y los rasgos mas
significativos de la geometria del proyecto, el lugar donde

" se ubicara, también se elaborara un croquis de ubicacién,

2, EXPLORACION Y MUESTREOQ,

En este paso, se efectian los reconocimientos.

estratigrdficos del lugar donde se construird el proyecto,
con lo cual se  obtendrdn las muestras alteradas e
inalteradas, mediante los sondeos de tipo mixto y de pozo a
clelo ablerto respectivamente, sobre las cuales se realizaran
lag pruebas de laboratorio necesarias para el andlisis de las
propiedades mecédnicas y la clasificacién de los materiales
constitutivos del suelo del sitio en cuestién,

3.~ PRUEBAS DE LABORATORIO,

Las pruebas que se realicen sobre las nuestras
obtenidas, deberan de abarcar lo- mas posible las
caracteristicas principales del sﬁelo, tales . como = la
granulometria de los materiales, el contenido de. agua, los

. limites de consistencia, la resistencia al esfuerzo cortante,

mediante las  pruebas triaxiales, " las =~ pruebas ~ de
consolidacién, los parémetros fisicos de los materiales como
la cohesién y el dngulo de friccién interna, entre otras,

. 4.~ ESTADOS DE TRABAJO,
Dentro de los estados de trabajo que se analizan,
para encontrar la mejor solucién al proyecto de acuerdo a las

38
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caracteristicas de los materiales son los esfuerzos debido al
material, as{ como los asentimlentos que sufrird el suelo
bajo el incremento de las cargas aplicadas por la
construccién del proyecto y de las expansiones producidas por
la recuperacién del material debido a las excavaciones
efectuadas en el &rea de trabajo, apoyéndose en las pruebas
de consolidacién para tal efecto,

5,- EMPUJES DE TIERRAS,

En este punto se analizan las cargas que se tendran
sobre los muros de la excavacién debido a la presencia del
nivel de aguas freaticas, el peso volumétrico de los
materiales afectados, la presencia de sobrecargas analizadas
de acuerdo al tipo de efecto producido, ya sean repartidas,
lineales o concentradas, y el efecto producido por la
presencia de una accién sismica de acuerdo a la -zona de

influencia,

6,~ CAPACIDAD DE CARGA,

El analisis de la capacidad de carga se efectia a
partir de la seleccién de la estructura de cimentacién, a
partir de las teorias'propuestés para cada uno de los tipos
tal como son las losas, las zapatas, los cajones, los pilotes

y las pilas,

7.~ COMPORTAMIENTO DE TALUDES,

Empleando un criterio propio se selecciona o se
elige una teorfa de andlisis para este punto, de lo cual
depende la variacion de los resultados y el procedimiento de
aplicacién, -asi como de-la eleccion de la inclinacién de los
taludes, pudiendose obtener varios resultados, variando los
taludes y la teoria de aplicacién, eligiendo el mas apropiado
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dependiendo de la esperiencia, habilidad y las posibilidades
del ingenlero civil que realice el proyecto,

8,~ PROCEDIMIENTQ CONSTRUCTIVO,

En este proceso se mencionan las caracter{sticas
mas representativas de como se realizara, la construccién de
la cimentacién, y los trabajos que deberan efectuar para
lograr una eficiente funcionalidad y sequridad durante su
elaboracién, describiends los procesos de trabajo y -

especificando las caracteristicas que se deberan de cumplir
para efectuarlos, -
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LOCALIZACION Y DESCRIPCION,

Se proyecta construir un edificio destinado para
ser usado como hotel, constituido por sels niveles y la
distribucién siguiente: un sétano, planta baja, y cuatro
niveles, estructurado por medio de columnas y trabes,

La ublicacién del predio es: Calzada de 1la Viga
esquina con Oriente 80, en la colonia Ampliacién Asturias,
México D, F., segin la figura A-1, Siendo un predio de forma
reqular de 730 m? aproximadamente, este predio se encuentra
en zona franca de lago, segin la clasificacién propuesta por
Del cCastillo M, R,, en el simposio, “El subsuelo y la
ingenierfa de cimentaciones en el drea urbana del valle de
México”; §,M.M.5., en 1978,

El nivel de piso terminado del desplante del sétano
serd a =2,70 m, con respecto al nivel de banqueta y la
distribucién de las columnas se presenta en la distancia
méxima entre ejes en sentido transversal de 8.00 y de 7.65 m
en sentido longitudinal,

Las acciones consideradas en el andlisis del
estudio son las siguientes:

CARGAS MAXIMAS:

Estas cargas contemplan las cargas permahentes y
cargas vivas que tienen una magnitud de 4,883.0 ton,, el peso
de la cimentacién es de 974,0 ton,, las cuales se afectan por
un factor de carga de 1.4, figura A-2,

CARGAS INSTANTANEAS: _
Estas cargas tienen una magnitud de 3,941.0 ton, el

‘peso de la cimentacién siguiendo de 974.0 ton,, mas el peso
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del lastre de 200,0 ton,, y un momento de volteo de 11,534,00
ton-m, por el efecto sismico,

A estas cargas se afectaran por el factor de carga
de 1,1, figura A-3,

CARGAS MEDIAS:

Estas cargas tlenen una magnitud de 4(172.0 ton,,
con una. cimentacién de 974,0 ton, y afectadas por un factor
de 1.0, figura A-4, '

Del andlisis de cargas anteriores de determina la
profundidad de desplante combinando las cargas instanténeas,
proporcionando una presién neta aplicada por la cimentacién,
produciendo una presiéon unitaria de 7,09 ton/m? uniformemente
distribuida por la losa de la cimentacién,

Se considero que el subsuelo entre la superficle
natutal y 4,20 n de profundidad, tiene un peso volumétrico de
1,45 ton/m’, por lo que el peso de los materialgs excévados
corresponden a una descargas de 6,09 ton/n’, lo que da un
incremento de presién de 1,0 ton/m’, que la estructura
transmite al subsuelo,

De lo anterior se obtienen los pardmetros iniciales
a utilizar en la realizacién del estudio de Mecinica - de
Suelos: '

Westweru = 7,09 TON/M?
Weoero . = 6,09 TON/M
West-suzo = 1,00 TON/M? , PROF, DESP, = 4,20 M
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Para conocer y determinar las caracteristicas
estratigraficas y fisicas del subsuelo, se realizo un sondeo
de tipo mixto a 38 m de profundidad, y para las condiciones
de los depbsitos superficiales se determinan, con la
realizacién de posos a clelo abierto a 3 m de profundidad
denominados SM-1, PCA-1 y PCA-2, respectivamente, Figura B-1

De esta exploracién se obtuvieron muestras
alteradas e inalteradas de suelo, sobre las que se efectuaran
las pruebas de laboratorio necesarias para el estudio,

De acuerdo a la exploracién del subsuelo, en la
zona de interés se encontraron los siguientes depbsitos
naturales de material:

A.~ Relleno Artificial superficial; constituido por
desechos de demolicién, de tipo heterogéneo con .
una mezcla areno-arcillosa, de espesor variable
entre 1,10 y 2,20 m, ‘

B,- Costra superficial; de espesor medip de 4,00 m,
constltuido por arcillas y limos de los grupos
CL y ML, segin el SUCS, con un contenido de
agua entre el 50 y 75 %, un indice de
resistencia a la penetracién estandar (IRPE) de
entre 9 y 20 golpes, de consistencia firma a
muy firme, con cohesién de 3 ton/m’ y 4&ngulo de
friccién interna de 1°; determinados por una
prueba triaxial no consolidada-no drenada (TR-

UU), con un peso volumétrico de 1.45 ton/m?

C.- Formacién aroillosa) con espesor medio de 30,00
m., constituido pox arcilla bentonitica, lentes
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D,

El

FQ

de arena, vidrio volcanico y fésiles, con un
contenido de aqua entre 180 y 425 %, con un
IRPE entre 1 y 4 golpes, de consistencia entre
muy blanda y blanda, con limites liquido entre
94 y 442 %, plastico entre 35 y 87 §, la
cohesién se determino a través de una prueba
TR-UU, cuyo valor es de 3 ton/m’, 'y su
resistencia al. corte es de 2,2 ton/m' ‘en
materiales superficlales y de 5,2 ton/m* en los
materiales profundos, con un peso volumétrico
variable de entre 1,15 y 1,31 ton/n’,

Primera capa dura; ubicada a una profundidad
variable entre 36 y 39 m.,, constituida por un
limo-arenoso, -con contenido de agua entre 40 y
90 %, un IRPE entre 34 y 50 golpes, de
compacidad media y limites liquido del 75 % y
pléstico del 40 8, '

Formacién arcillosa inferior; con profundidad
de hasta 47 m,, formada por arcilla bentonitica
con un contenido de agua entre 110 y 200 §, y
un IRPE de 4 a 10 golpes,

Depbsitos profundos; a 47 m, de profundidad,
constituido de aremas limosas muy compactas,
con un contenido de agua del 20 % y un IRPE
mayor a 50 golpes,

De la figura B-2 a la'B-4 se presentan los perfiles
estratigrdficos de los sondeos realizados en campo con las
caracteristicas principales del subsuelo en estudio.
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siguiente:

La descripcién

PROFUNDIDAD (M)
0.00 - 2,20

2,20 - 5,50

5,50 - 8,90

8,90 - 9,40

9,40 - 13,00

general del sondeo SM-1 es la

DESCRIPCION
Materiales de . relleno,
constituido de arenas

arclllosas, rafces, basura,
gravas y restos de demolicién,
gris y café claro, con contenido
de aqua de 508, compacidad
media, IRPE de 3 golpes,

Capas  interestratificadas  de
arena fina limosa,  arcilla
limosa y arcilla . arenosa,
contenido - de agua del 70%,
consistencia variable de media a
firme, IRPE de 13 golpes

Arcilla gris verdosa y café
claro, con  fésiles calcéreos,
contenido de agua del 3508, de
consistencia blanda, IRPE de 3
golpes, de limite liquido de 94%
y pléstico de 35%, con cohesién
de 3 ton/m’, é&ngulo de friceién
interna de 19 Yy  peso
volumétrico de 1,40 ton/m

Arena fina negra poco limosa,
con contenido de agwa del 30%,
de compacidad suelta, IRPE de §
golpes, con cohesién - de 2.5
ton/m’ 'y peso volumétrico de 1,2
ton/n’

Arcilla café rojizo y verdosa,
con fésiles calcéreos, contenido
de agua de 3703, consistencia
muy blanda, IRPE de un golpe, de
linite liquido de 4428 y
plastico de 87%, con cohesién de
2,4 ton/m* y peso volumétrico de
1,18 ton/m', densidad de sélidos
de 20210
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13v00 - 19100

19,00 - 23,50

23,50 - 24,50

24,50 - 36,00

36,00 - 38,50

Arcilla gris  verdosa, con
fosiles calcdreos e
intercalacién de vetas de limo y
arena, - con contenido de agua
variable entre 220 y 400%, un
IRPE de un golpe, :limites de
184% de liquido y 56% de limite
pléstlco, con cohesion de 2,2
ton/m y peso volumétrico de 1,15
ton/m*,

Arcilla gris y café verdosa, con
fésiles calcireos, con contenido
de agua de 2008 de consistencia
muy blanda, y un IRPE de un
golpe, de limite liquido de 212%
y plastico de 51%; con cohesitn
de 2.3 ton/m’ y peso volumétrico
de 1,33 ton/m

Arcilla limosa, café rojiza,. con
fésiles calcdreos y escasa arena
fina, con contenido de agua de
754, de consistencia blanda y- un
IRPE de. 3 golpes, con- limite
liquido de 150% y plastico de
40%, con cohesién de 2.3 ton/m y
peso volumétrico de 1,33 ton/m’,

Arcilla, café y gris verdosa,
con  fésiles  calcareos; ' con
contenido de-agua variable entre
225y 3608, de consistencia
blanda, un IRPE de- dos golpes,
de limites liquido de 424% 'y
pléstico de 808, con cohesitn de
5 ton/m y peso volumétrico de
1,5 ton/m’,

Capa  interestratificadas - de
arcilla  limosa = 'y  arcilla
arenosa, - bastante ' caliza, con
contenido de agua de 50%, un
IRPE mayor de 39 golpes, con
linites liquido de 85% y limite
plastico de 328%,
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En esta seccién se determinan las caracteristicas
de trabajo del suelo en estudio, tales como la distribucién
de esfuerzos, las pruebas de consolidacién y los célculos de
los asentimientos y expansiones en el suelo, debido al peso
de la estructura y la excavaclén realizada para alojar la
cimentacion,

En la figura C-1, se presenta el estado actual de
los esfuerzos debido al peso propio del suelo, de acuerdo a
la variacién de la profundidad con la presién efectiva,

Sobre las muestras inalteradas obtenidas en el
sondeo SM-1, - se realizaron ~pruebas de consolidacién
unidimencional, segin las figuras C-2 a -1,

Realizando la similitud de las . pruebas . de
consolidacién y la presién. efectiva del suelos se obtiene la
curva preconsolidacién del suelo, figura C-8.

De donde, el andlisis de los depdésitos arcillosos,
reflejan las siguientes caracteristicas:

1,- Entre la superficie y 5,50 m, de profundidad,
los depbsitos se encuentran preconsolidados por desecacién,

2,- De 5,50 a 14,00 y de 15,00 a 36,00 m,, existe
una presién de preconsolidacién de 1,0 ton/n?,

3, Entre 14,00 y 15,00 m.,, se encuentra una
presion de preconsolidacién de 10,60 ton/m?,

Para el calculo de las expansiones elasticas
méximas que ocurrirdn durante la excavacién, se empleo el
criterio de STEINBRENNER, y los médulos de elasticidad
obtenidos de la correlacién entre las propiedades indices de
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los materiales y otros materiales obtenidos por medios
geosismicos, obteniéndose los siguientes pardmetros;
PROFUNDIDAD  MODULO DE ELASTICIDAD RELACION DE POISSON

M) E{TON/M") u {adimencional)
4,20 =19,00 550 0.5
19,00 -24,50 650 0.5
24,50 - 36,00 850 0.5
36,00 - 39,00 1500 0.5

- Para una descarga de 6,09 ton/n’, se obtuvieron las
expansiones elédsticas que consideran admisibies, seqin la
figura C-9, Las cuales al realizar la construccion de la
estructura, obtendrdn una recuperacién con una magnitud igual:
a las expansiones debidas a la descarga de la excavacion para
alojar la cimentacién,

Los asentimientos que ocurrirén, en la estructura
se calcularon a largo plazo, debido al incremento de la
presién neta que actla a partir del nivel de desplante,

El calculo de los asentinientos se efectus con la
teoria descrita anteriormente, tomando en cuenta las cargas
actuantes, los incrementos de los esfuerzos del suelo segin
la teoria de BOUSSINESQ, en base a esto los asentimlentos se |
calculan a partir de las curvas de compresibilidad y las
presiones ejercidas en los estratos del suelo,

Los asentamientos se presentan a continuacién y las
variaclones de estos se describen en la figura C-10:

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 1
ESTRATO PROFUNDIDAD  Eo Po Pc  ESFUERZO ASENTAMIENTO
No {m) (AD)  (Ton/M}) (Ton/M}  (Ton/M)) (m)

1,10 1..20 1,70 20,00 0,002 0.00002
3,85 1,68 4,00 13,40 0,000  0.,00000
.25 8,40 510 8,00 0,248 ' 0.00361
9,15 0,72 540 640 0,242 0,00010

- W N e
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5 1,15 912 57 67 0,232 0.00333
6 14,00 600 640 1750 0,213 0,00126
7 17,00 8,40  7.40 10,00 0,192 0,00222
g 21,25 4,80 8,80 10,50 0,163 0,00141
9 23,00 0,84 9,50 10,80 0,153 0,00011
10 27,00 7,200 11,40 12,40 - 0,133 0,00120
1 32,25 648 14,60 15,80 0,112 0,00082
12 35,50 4,80 18,20 19,20° 0,102 0,00010
13 37,25 1,20 20,20 21,20 0,097 0,00007

' MENTANTENTO oo |
RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 2

ESTRATO PROFUNDIDAD ~ Eo Po. Pc  ESFUERZO . ASENTAMIENTO
No {m) (AD)  (Ton/M!) (Ton/M}) -~ {Ton/M') {m)

1 1,100 1,20 1,90 - 20,00 0,027 0,00021
2 3,85 1,68 4,00 13,40 - 0,000 0.00000
3 7,25 8,40 500 8,00 0.4 0.00675
q " 9,15 0,72 540 6,40 - 0,425 0,00017
5 11,05 912 570 670 0,368 0,00521
6 14,00 6,00 6,40 17,50 0,299 " 0,00175
7 17,00 840 - 740 10,00 0,245 0.00282
8 21.2% 4,80 8,60 10,50 ~ 0,192 0,00166
9 23,00 0,84 9,50 10,80 - 0,17 0,00013
10 27,00 120 1140 12,40 0,147 - 0,00133
1 32,25 648 14,80 15,80 0,121 0,00068
12 35,50 4,80 18,20 19,20 0,108 0,00010
13 37,25 1,20 20,20 21,20 - 0,102 0.00007

AVENTANIENTO D

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 3

ESTRATO PROFUNDIDAD  Eo Po Pc  ESFUERZ0 ASENTAMIENTO
No (m) {AD)  (Ton/M') (Ton/MY) {Ton/M)) (m)
1 1,10 1,20 1,70 20,00 0,002 0,00002
2 3.85 1,68 4,00 13,40 0,000 0,00000
3 1,25 8,40 5,20 8,00 0,248 0,00361
4 9.15 072 540 640 0,242 0,00010
5 .15 902 .57 670 0,232 0,00333
§ 14,00 6,00 6,40 17,50 0,213 0,00126
7 17,00 8,40 7.0 10,00 0,192 0,00222
¢ 21,25 4,80 8,80 10,50 0,163  0,00141
9 23,00 0.84 9,5 10,80 0,153 0,00011
10 27,00 © 7,20 11,40 12,40 0,133 000120
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11 32,25 6,48 14,80 15,80 0,112 0,00082
12 35,50 4,80 18,200 19,20 0,102 0,00010
13 3,25 120 20,20 21,20 0,097 0.,00007

ASENTAMLENTO Toeiaa )
RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 4

ESTRATO PROFUNDIDAD  Eo Po Pc ESFUERZO ASENTAMIENTO

No - m (AD)  (Ton/M) (Ton/M')  (Ton/M)) (m)
1 LW 1,20 1,70 20,00  0.004 0,00003
2 3,85 1,66 4,00 13,40 - 0,000 0.00000
3 7,25 8,40 . 5,10 8,00 - - 0,49 0,00705
q 9,15 092 5,40  6.40  0.484 0.00020
5 11.18 9,02 570 670 . 0.464 0,00652
6 14,00 600 - 6.40 17,50 0,425 0,00247
7 1,00 8,40 .40 10,00 0,361 0,00435
9 21.25 4,80 8,80 10,5 0,320 0,00275
9 23,00 0.4 9,50 10,80 0,298 0,00022
10 22,00 7,20 1140 12,40 - 0,285 0,00228
1 32,25 © 6,48 14,80 15,80 0,200 - 0,00152
12 35,50 4,80 10,20 19,20 0,185 0,00017
13 37,25 1,20 20,20 21,20 0.1 0,00013
AVENTANIRNTO [ o.0270 ]
RESULTADOS DE- LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 5

ESTRATO PROFUNDIDAD = Eo Po Pc ESFUERZO - ASENTAMIENTO

No (m {AD)  (Ton/M}) (Ton/MY)  (Ton/M') {m}
1 L0 1,.,20 1,70 20,00 0,054 0,00041
2 3,85 1,68 ° 4,00 13,40 0.000 0,00000
3 7225 8,40 . 5,10 9,00 0,949 0,0129%
4 9,15 072 540 640 0,850 0,00033
§ 115 9,12 57 670 0,73 0,01011
¢ 14,00 6,00 640 . 17,50  0.59 0,00342
7 17,000 8,40 - 7.40 10,00 0,486 0.00552
9 21,25 4,80 8,80 - 10,50 0,377 0,00323
9 23,00 0,84 9,50 10,80  0.344 0,00025
10 27,00 7,20 1140 12,40 0,202 0.00253
1 32,25 648 14,80 15,80 0,224 . 0,00163
12 35,50 - 4,80 18,20 19,20  0,1% 0.00018
13 3725 1,20 20,20 21,20 0.184 0,00013

ASENTAMIENTO l 0,04069 I
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RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 6
ESTRATO. PROFUNDIDAD Eo Po Pc ESFUERZQ  ASENTAMIENTO
No {m) {AD)  (Ton/M') (Ton/W)  (Ton/M’) m)
1 .10 '1,,20 1,70 20,000 0.004 0,00003
2 3.85 1,68 4,00 13,40 0,000 0,00000
3 7,25 8,40 5,10 8,00 0,496 0,00705
4 9,15 0,72 5.40 &40 0.484  0,00020
5 11,15 9,12 . 5.70 6,10 0,464 0,00652
6 14,00 6,00 6.0 17,50  0.425 0,00247
7 17,00 8,40 7,40 - 10,00  0.361 0,00435
8 21,25 4,80 8,60 10,50 0.320 0,0027%
] 23,00 0,84 9,50 10,80 0,298 0,00022
10 27,00 7,20 11,40 12,40 0,288 0,00228
11 32,25 6,48 14,80 15,80 0,208 0,00152
12 35,50 4,80 18,20 19,20 © 0,185 0,00017
13 37,25 1,20 20,20 21,20 . 0,1Y4 0,00013
' ASENTANTENTO oo
RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 7
ESTRATO PROFUNDIDAD - Eo- Po . Pe ESFUERZO - ASENTAMIENTO
No {m) {aD)  (Ton/M) (Ton/M')  (Ton/M) m
1 1,10 1,20 170 20,00 0,137 0,00101
2 3,85 1,68 4,00  13.40 0,00 0,00000
3 7,25 8,40 510 8,00 0,866 0,01192
i 9,15 0,72 5,40  §.40 0.7 0,00029
5 11,15 9,12 570 670 0,648 0,00898
6 14,00 6,00 6,40 17,50 0,539 0,00311
7 17,00 8,40 - 7,40 10,00 0,451 0,00514
8 21,28 4,80 8,80 10,50 - 0,359 0,00307
9 23,00 0.84 9,50 10,80 0,329 0.00024
10 27,00 . 7,20 11,40 12,40 0.2 0,00245
11 32,25 6,48 14,80 15,80 0,219 0,00160
12 35,50 4.80 18,20 - 19,20 0,193 0,00018
13 37,28 1,20 20,20 21,20 0,181 0,00013
ASENTANIRNTO I 0.08013 ]
RESULTADOS  DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 8
ESTRATO PROFUNDIDAD Eo Po Pc ESFUERZ0  ASENTAMIENTO
No m) (AD)  (Ton/M) - (Ton/M)  (Ton/M\) m
1 1,10 1,,20 1,70 20,00 0.107 0,00079
2 3,85 1,68 4,00 13.40 0,000 0,00000
3 725 840 5,10 8,00 0,096 0,01231
[] 9,15 0,72 5,40 6,40 0.730 0.00031
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ANEXO C ESTADOS DE TRABAJO
5 11,15 9.12 57 6,70 0,675 0,00933
6 14,00 6,00 6,40 17,50 0,556 0,00320
1 17,00 8,40 7,40 10,00 0.461 0,00525
8 21,28 4,80 8,80 10,50 0,365 0,00312
8 23,00 0.84 9,50 10,80 0,334 0,00024
10 27,00 7,20 11,40 12,40 0.276 0,00247
i 32,25 6,48 14,80 15,80 0.221 0,00161
12 35,50 4,80 16,20 19,20 0,194 0,00018
1 37,25 120 20,20 21,20 0,181 0,00013

ASENTAMIRNTO 0,03895

ESTRATO  PROFUNDIDAD

No

W D -3 e W N e

- e e
W = o

ESTRATO - PROFUNDIDAD

Ne

W @ -3 e W R e

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS

{m)
1,10
3,85
725
9,15
1,15
14,00
17,00
21,25
23,00
27,00
32,25
35,50
37,25

Eo
{AD)
1,,20
1,68
8,40
0.72
9,12
6,00
8.40

4,80

0,84
7.20
6,48
4,80
120

PUNTO 9

Po Pe ESFUERZOC ASENTAMIENTO
(Ton/M?) . {Ton/M') {Ton/M') m)
1,70 20,00 0.002 0,00002
4,00 13,40 - 0,000 0,00000
5,10 8,00 0,248 0.00361
5,40 6,40 0,242 0,00010
5,70 6,70 0,232 0,00333
6,40 17,50 0,213 0. 00126
740 10,00 0,192 0,00222
8,80 10,50 0.163 0,00141
9,5 10,80 0,153°  0,00011
11,40 12,40 0,133 0,00120
14,80 15,80 0,112 0,00082
18,20 1920 0,102 0,00010
20,20 21,20 0,097 0,00007

ASENTANIENTO | 0,012 ]

RESULTADOS ‘DE LOS ‘ASENTIMIENTOS

{m)
1,10
3,85
7,25
9,15
11,15
14,00
17,00
21,25
23.00

Eo
(AD)
1,20
1,68
8.40
0,72
9,12
6,00
8,40
4,80
0,84

Po

{Ton/M')

1.70
4,00
5,10
5,40
5,70
6.40
7:40
8.80
9,50

Pe

{Ton/M)

20,00
13,40
8,00
6,40
6,70
17,50
10,00
10,50
10,80

PUNTO 10
ESFUERZO - ASENTAMIENTO
{Ton/M") {m}

0,027 0,00021
0,000 0,00000
0,474 0,00675
0.425 0,00017
0,368 0, 00521
0,299 0,00175
0,245 0,00262
0,192 0.00166
0,176 0,00013
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ANEXO C ESTADOS DE TRABAJO
10 27,00 - 7,20 1140 12,40 0,147 0,00133
11 32,25 6,48 14,80 15,80 0,121 0,00088
12 35,50 4,80 18,20 19,20 0,108 0,00010
13 37,25 1,20 20,20 21,20 0,102 0,00007
ASENTAMIENTO

ESTRATO  PROFUNDIDAD

No

W D I O B L RO

— e s
w oD = o

No

W o 3 A G WD R

[
w N = o

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS

{m)
1,10
3,85
1,25
9,15
11,15
14,00
17,00
21,25
23,00
21,00
32,25
35,50
37,25

Eo
(AD)
1,,20
1,68
8,40
0,72
9,12
6,00
8:40
4,80
0,84
1,20
6,48
4,80
1,20

| 0,02108

PUNTO 11
) Pc  ESFUERZO ASENTAMIENTO
{Ton/M)  (Ton/M') - (Ton/MY) (m)
1,70 20,00 0,002 0,00002
4,00 13,40 0,000 0,00000
510 8,00 0,248 0,00361
540 6,40 0,242 0,00010
5,70 670 0,232 0,00333
640 17,50 - 0,213 0,00126
740 10,00 - 0,192 0,00222
8,00 - 10,50 0,163 0,00141
9,5 10,80 0,153 0,00011
11,40 12,40 - 0,033.  0,00120
14,00 15,80 0.112 0, 00062
10,20 19,20 0,102 0,00010
20,20 21,20 © 0,097 0,00007
ASENTAMIENTO [ 0,03428 |

RESULTADQS DE LOS ASENTIMIENTOS
ESTRATO  PROFUNDIDAD - Eo

{m)
1,10
3.8%
7,25
9,15
11,1%
14,00
17,00
21,25
23,00
27,00
32,25
35,50
37,25

{AD)
1,20
1,68
8,40
0,72
9,12
6,00
8,40
4,80
0.84
1,20
6.48
4,80
1.20

PUNTO 12

Po Pc  ESFUERZO- ASENTAMIENTO
{Ton/W)  (Ton/M')  {Ton/M)). .- (m)
1,70 20,00 0,223 0,0009)
4,00 13,40 0,000 0,00000
510 8,00 0,081 0,01211
540 6,40 0,756 0,00030 :
570 6,90 0,648 0,00898
6,40 17,50 0,52 0,00301
7,40 10,00 0.420 0,00479
8,80 10,50 0,318 0,00272
9,50 10,80 0,286 0,00021
1,40 12,40 0,230 0,00206
14,80 15,80 - 0,180 0,00131
16,20 19,20 0,157 0,00015
20,20 21,20 0,146 0,00011
MINTANIENTO R
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ANEXO C

ESTADOS DE TRABAJO

ESTRATO - PROFUNDIDAD

No

W @ - O L oa o N3

— e e
W N e o

ESTRATO  PROFUNDIDAD

No

W D I O e W N e

— e
W N o

ESTRATO - PROFUNDIDAD

No
1
2
3

RESULTADOS DE L0S ASENTIMIENTOS

(m)
1,10
3,85
7,25
9,15
11,15
14.00
17,00
21,28
23,00
27,00
32,28
35,50
37,25

Eo
(AD)
1,,20
1,68
8.40
0.72
9,12
6,00
8,40
4,80
0.04
7,20
6.48
4,00
1,20

PUNTO 13

Po Pc ESFUERZ0 ASENTAMIENTO
(Ton/M)  (Ton/M) - (Ton/M?) (m)
1,70 20,00 0,109 0,0008)
4,00 13,40 0,000 0, 00000
5,10 8,00 0,095 0,01228
5,40 6,40 0,74 0,00030
5,70 6,70 0.660 0,00914
6.40 17,50 0,529 0,00306
7,40 10,00 0,424 0.00484
8,00 10,50 0.320 0.00274
9,50 10,80 0,268 0,00021
11,40 12,40 0,231 0,00207
14,80 15,00 0,180 0,00131
18,20 18,20 0,157 0,00015%
20,20 21,20 0,147 0,00011
ASRNTANIENTO | 0,03703
PUNTO 14

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS

(m)
1,10
3,85
7,25
9,15
11,15
14,00
17,00
21,25
23,00
27,00
32.28
35,50
37,28

Eo
(AD)
1,,20
1,68
8.40
0.72
9,12
6,00
8,40
4,80

0.84 -

1.20
6,49
4.80
1,20

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS

(m}
1.10
3.85
7,28

Eo
|AD)
1.,20
1,69
8.40

Po P ESFUERZO ASENTAMIENTO
{Ton/M’)  (Ton/M) (Ton/M}) (m)
1,70 20,00 0,085 0,00041
4,00 13,40 0,000 0.00000
5,10 8,00 0,948 0, 01295
540 640 0,849 0,00033
570 670 0,734 0.01010
6,40 1750 0,593 0,00341
7,40 10,00 0,462 0,00548
89.80 10,50 0,37 0.00317
9,5 10,60 0,337 0,00025
1140 12,40 - 0.2M4 0,00245
14,00 15,00 0,216 0,00157
18,20 19,20 0,180 0,00018
20,20 21,20 0,176 0,00013

ASENTANIENTO 00008

PUNTO 15 ‘

Po Po ESFUERZO ASENTAMIENTO
{Ton/M)  [Ton/M)  (Ton/M')} m)
1,707 20,00 0,021 0,0008
4,00 13,40 0,000 000000
510 8,00 0,683 0.01213
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ANEXO € ESTADOS DE TRABAJO
4 9,15 0,72 5,40 6.40 0,764 0,00030
5 1,15 9,12 570 670 0,661 0,00915
6 14,00 6,00 6,40 17,50 0,545 0,00315
7 17,00 .40  7.40 10,00 0,452 0, 00515
8 21,25 4,80 8,80 10,50 0,356 0,00304
9 23,00 0.8 8,50 10,80 0,325 0,00024
10 27,00 7,20 11,40 12,40 0,267 0,00239
1 32,25 648 14,80 15,80 0,212 0,00354
12 35,50 4,80 18,20 19,20  0.185 0,00017
13 31,25 1,20 20,20 21,20 0,173 0,00013

ATKNTANIENTO [ o]
RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 16

ESTRATO. PROFUNDIDAD - Eo Po Pc  ESFUERZO ASENTAMIENTO

Mo (m} (AD)  (Ton/M!) (Ton/M}) (Ton/M)) {m)
1 1,10 1,,20 1,70 20,00 0,055 0,00041
2 3,85 1,66 4,00 13,40 0,000 0,00000
3 1,25 8,40 5.0 8,00 0,948 0. 01295
4 9,15 0,72 540 6,40 0,849 0,00033
5 11,15 9,12 570 6,70 0,734 0,01010
6 14,00 6,00 6,40 17,50 0,593 0,00341
7 17,00 8,40  7.40 10,00 0,482 0,00548
8 2,25 4,80 8,80 10,50 0,371 0,00317
9 23,00 0.84 9,50  10.80 . 0,337 000025
10 27,00 7,20 11,40 12,40 0,274 0,00245
1 32,25 6,48 14,80 15,80 0,216 0,00157
12 35.50 4,80 16,20 19,20 0,188 - 0,00018
13 37,25 1,20 20,20 21,200 0,176 0,00013
MENTAIENTO oo ]
RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS PUNTO 17

ESTRATO  PROFUNDIDAD  Eo Po Pc  ESFUERZO  ASENTAMIENTO

Yo (m) (AD)  (Ton/M}} (Ton/M') (Ton/M) {m)
1 1.10 1,200 1,70 20,00 0,107 0,00079
2 3,85 1,68 4.00 13,40 0,000 0,00000
3 1,25 8,40 - 5,10 8,00 0.896 0,01231
4 9,15 072 5,40 6.40 0,780 0,00031
5 115 9,02 5,70 670 0,674 0.00931
6 14,00 6,00 6,40 17,50 0,553 0,00319
7 17,00 8,40 h40 10,00 0,457 0,00521
] 21,25 4,80 8,80 10,500 0,350 0,00307
9 23,00 0,84 9,50 10,80 0,327 0,00024
10 27,00 7,20 11,40 12,40 . 0,268 0,00240
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ESTANOS DE TRABAJO

ANEXO €
1 32,25 6,49 14,80 15,80 0,212 0,00155
12 35,50, 4,80 16,20 19,20 0,186 0,00017
13 37,25 1,20 20,20 21,20 0,17 0,00013
AENTAMIENTO l 0,03867 l

ESTRATO - PROFUNDIDAD

Ho

— s s g
[N R an=y

EBTRATO ~ PROFUNDIDAD

Qﬁdmm:-uug_.g

— e e e
w N e e

W D - o o W R

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS

{m)
1.10
1,85
1,25
9.15
11,15
14,00
17,00
21,25
23,00
27,00
32,25
35,50
3,25

Eo
{AD)
1,.20
1,68
8,40

C0m

%12
6.00
8,40
4.90
0,84
7.20
6,48
4,80
1,20

PUNTO 18

Po Pc  ESFUERZO ASENTAMIENTO
{Ton/Mh)  {Ton/M')  (Ten/') fm)
1,70 20,00 0,123 0,00091
4,00 13,40 0,000 0,00000
510 8,00 0,881 0,01211
540 6,40 . 0,758 0.00030
570 670 0.648 0,00898
640 17,50 0,521 0, 00301
7,40 10,00 0,420 0,00479
8,80 10,50 0,318 0,00272
9,50 10,80 - 0,286 0,00021
1,40 12,40 0,230 0,00206
14,80 15,80 0,180 0,00131
18,20 19,20 0,157 0,00015
20,20 21,20 0,146 0,00011
MENTANIENTO [ omee |
PUNTO 19

RESULTADOS DE LO0S ASENTIMIENTOS

{m)

L10
3,85
1,28
9,15
11,15
14,00
17,00
21,28
23,00
27,00
32,25
35,50
30,25

Eo
{AD}
1,,20
169
8,40
0.72
9,12
6,00
8,40
4,80
0,94
7,20
6,48
4,80
1,20

Po Pc ESFUERZ0 ASENTAMIENTO
{Ton/M)  (Ton/H')  (Ton/M) m
1,70 20,00 0,08 0,00081
4,00 13,40 . 0,000 0,00000
510 8,00 0,895 0,01228
540 640 0.7M 0,00030
570 . 6,70 0,660 0,00914
6,40 17,50 0,529 0,00306
7,40 10,00 - 0.424 0.00484
8.80 10,50 0,320 0,00274
9,50 10,80 0,208 0,00021
1,40 1240 0,231 0.,00207
14,80 15,80 0,190 0,00131
19,20 19,20 - 0,157 0,00015
20,20 21,20 0,147 0.00011
l 0,03703 '

ASENTANIENTO
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ANEXO €

ESTADOS DE TRABA

JO

ESTRATO  PROFUNDIDAD

No

D € =3 O Ln B L B

RESULTADOS DE LOS ASENTIMIENTOS

(m)
1,10
3,85
7,25
9,15
11.15
14,00
17,00
21,25
23,00
27,00
32,25
35,50
3,25

Fo
(AD)
1.,20
1,68
8.40
0,72
9,12
6,00
8,40
4,80
0.84
7,20
6,48
4,80
1,20

PUNTO 20

Po Pc ESFUER20 ASENTAMIENTO
{Ton/M') (Ton/M) ~ {Ton/M)) {m)
1,70 20,00 0,005 0,00004
4,00 13,40 0,000~ 0,00000
5,10 8,00 0,495 0,00705
5.40 6,40 0.483 0,00019
5,70 6,70 0,461 0,00648
6.40 17,50 0,418 0,00243
740 10,00 0,368 0,00422
8,80 10,50  0.304 0,00261
9,50 10,60 0,260 - 0,00021
1140 12,40 0,235 ©  0,00210
14,00 15,600 0,168 0.00137
18,20 19,20 0,166 0,00016
20,20 21,20 0,156 0,00011
o | D]
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" ANEXO € - ESTADOS DE TRABAJO

DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S

PRESTON EN taonl/ln
5 10 1520

10 \

15

20

UPUHTUTCmO T

= m

25

ta =3 T

30

35

40

Po : PRESION EFECTIVA |

FIGURA No, C-1
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ANEXO €

ESTADOS DE TRABAJO

[ PRUEBA DE CONSOLIDACION

OBRA No: 9617-1 SONDEO SM-1  LOCALIZACION CALZ, LA VIGA
SIMBOLO MUESTRA PROFUNDIDAD W(%) 8, Sr(y) Pc (kq./cm‘)
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ANEXO € ESTADOS DE TRABAJO

PRUEBA DE CONSOLIDACION

OBRA No; 9617-1 SONDEO  SM~1  LOCALIZACION CALZ, LA VIGA

SIMBOLO MUESTRA PROFUNDIDAD H($) &  Sr(%) Pc (kg./cn’)
/6 8.80-/0.60 1318 34 97 0.55
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ANEXO C

ESTADOS DE TRABAJO

PRUEBA DE CONSOLIDACION

OBRA No:

L1
i

A3

9617-1 SONDEO

SH-1

SIMBOLO MUESTRA PROFUNDIDAD W(%)
4.20-1500 179

LOCALIZACION CALZ, LA VIGA

8 - Sr{8) Pc (kg./cmt)
47 92 175
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ANEXO € ESTADOS DE TRABAJO

PRUEBA DE CONSOLIDACION

OBRA No: 9617-1 SONDEO SM~l  LOCALIZACION CALZ. LA VIGA

SIMBOLO MUESTRA PROFUNDIDAD W(%) e, Sr(3) Pc (kg./cn)
J2 /9680 -p60 2320 42 fof 105
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ANEXO C ESTADOS DE TRABAJO

PRUEBA DE CONSOLIDACION

OBRA No: 9617-1 SONDEO SM-1  LOCALIZACION CALZ, LA VIGA

SIMBOLO MUESTRA PROFUNDIDAD W(%) [N Sr{%)  Pc (kg./cn)
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ANEXO € ESTADOS DE TRABAJO

PRUEBA DE CONSOLIDACION

OBRA No:  9617-1 SONDEO SM-l1  LOCALIZACION CALZ. LA VIGA

SIMBOLO MUESTRA PROFUNDIDAD  W({%) [ sr{t) Pc {kg,/en')
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ANEXO C ESTADOS DE TRABAJO

DISTRIBUCION DE ESFUERZ0S
i
!
PRESTON EN ton/nf
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ANEXO C

ESTADOS DE TRABAJO

| EXPANSIONES ELASTICAS

ORIENTE 80

X 8,7

BN e A i g (o s 8 i

)( 10,5
X 2,9

X 10,5

15 %

T IO

o N=]

> Q0 <

{  UBICACION DE LAS EXPANSIONES MAXIMAS ]

KCOTAS EN CENTIMETROS)

FIGURA No, C-9 l
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ESTADOS DE TRABAJO

ANEXO €

ASENTAMIENTOS

ORIENTE 60

J
FIGURA No, C-9

CURVAS DE MISMA ELEVACION

[

COTAS EN CENTIMETROS]
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capfTULO 111 RESISTENCIA AL CORTE EN SUELOS

CAPITULO III.

RESISTENCIA
AL
CORTE
EN
SUELOS

| : RESUMEN:

i En este capitulo, se engloban los conocimientos
necesarios para la realizacién de las principales pruebas;
que se efectian sobre una muestra de suelo, con.el fin de
_ determinar sus propiedades y caracteristicas de resistencia
b al esfuerzo cortante, tanto en campo como en laboratorio,

l Se presentan también las pruebas realizadas sobre las
muestras obtenidas en los sondeos SM~1, PCA-1 y PCA-2, de las
cuales se plantean los pardmetros fisicos del suelo

| CONTENIDO:

? 3.1,~ TEORIA DE FALLA EN SUELOS.
' 3.2, PRUEBAS DE LABORATORIO,
3,3.- PRUEBAS DE CAMPO,
3.4.- ANEXO D (PRUEBAS DE LABORATORIO)}.
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3,1,- TEORIA DE FALLA EN SUELOS',

Dentro de los aspectos principales de la aplicacién
de las leyes de la mecdnica y la hidrdulica, sobre una masa
de suelo, es la determinacién de la resistencia al esfuerzo
cortante, la cual determina las caracteristicas de respuesta
de los suelos al ser sometidos a cargas y descargas, asi como
a efectos requeridos para poder soportar a estés cargag,

Uno de los primeros investigadores que trato de
comprender la resistencia de los suelos, al ser sometido &
efectos de esfuerzos cortantes, fue el fisico francés
COULOMB, en el afo de 1776, En sus primeros trabajos, traté
de ' reflejar la 'resistencia al corte en suelos sobre la
tension entre las particulas que lo conforman, aplicando los
principios de la friccién entre . cuerpos de. acuerdo . con
la mecénica elemental,

Donde un cuerpo sobre el que actya una fuerza
normal “P*, se trata de deslizar sobre una superficie rugosa,
para lo cual se requiere de una fuerza “F” que a su vez es

proporcional a “P”,

‘ DIAGRAMA DE COULOMB
¢  F=pp ] PARA LA DESCRIPCION
DE LA RESISTENCIA
—> £ AL ESFUERZO CORTANTE
—— EN SUELOS

En esta teoria COULOMB admitié que los suelos
fallan pot esfuerzo cortante a lo largo de una superficie
plana de deslizamiento, donde su resistencia se rige hajo el
mecanismo de friccion mencionado; teniendo que en una masa de

1,- G, B, SOWER Y G, F, SOWER, Introduccién a la Mecdnica de Suelos y
cimentaciones, 1972,
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suelo con un plano potencial de falla (A - A’'), el esfuerzo
cortante maximo (%) y la resistencia al esfuerzo cortante
por unidad de 4rea {S) son proporcionales al valor de la

presién normal (¢) en el plano (A-A'),

P P
M.
oy L.. > N> F
- & &
I
F/A = § = 1, = 0 Tan}

DIAGRAMA DE COMPARACION ENTRE EL MECANISMO
DE FRICCION Y LA IDEA DE COULOMB SOBRE LA
- RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE

A partir de este teorema, surge una ley de
resistencia, la cual determiha que la:falla se produce cuando
el esfuerzo cortante actuante 1, alcanza un valor de “8,
siendo este:

§ = ¢ Tand

Entre los valores de § y o Tand, COULOMB definid
que existe una constante de proporcionalidad, denominada como
4ngulo de friccién interna (), la cual depende y varia de
acuerdo con el material que compone a un suelo,

Dentro de su teoria COULOMB observé que en otros
materiales, tales como la arcilla el comportamiento era
distinto, = ocurriendo 'que las arcillas no . deslizaban
presentando una resistencia al esfuerzo cortante, aungue el
esfuerzo debido a la presién normal sea nulo, a este
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comportamiento COULOMB lo denomino cohesién, al cual
consideré de constante del material,

Con bhase en que las arcillas francas o puras
parecia independiente de la presién normal existiendo solo la
" cohesion, determind que la ley de resistencia de los suelosg
cohesivos seriat

Asi COULOMB, descubrié que los suelos ’presentan
caracteristicas mixtas; presentando tanto cohesién como
presion entre particulas, en menor o mayor grado, por lo cual
desarrollo una teoria combinando las anterlores, planteando
una ley de resistencia que puede aplicarse en este'tipo de
suelos, estableciendo;

§=0C+ o Tand

Esta teoria se utilizo a lo largo de casi un siglo,
al cabo del cual se detectaron clertas diferenclas entre la
realidad y la préctica,

Segin TERZAGHI, baséndose en investigaciones
experimentales, - sobre las expresiones que planteo COULOMB,
donde 1intervienen -la. presién -total interna deberian de
canblar, empleando la presién interna efectiva, desarrollando
la slguiente expresidn:

§=C+ (0~ Un) Tand

Donde:
Un representa la presién neutral en el agua.

Esta modificacién realizada por TERZAGHI, toma en
cuenta la influencia del agua contenida dentro de un suelo,
Descubriendo que el valor de Un depende tanto de las

B 1685 1 Libf 79
AR E 14 BIBUWECA



capfTuLo 111 RESISTENCIA AL CORTE EN SUELOS

condiciones de carga como de la velocidad de aplicacién,
distinguiendo una resistencia rdpida y una resistencia lenta,

Posteriormente al igual que TERZAGHI, HOURSTEU
demostré que el valor de la cohesién delas arcillas
saturadas, propuesto por COULOMB, no era una constante del
material, sino que variaba en funcitn del contenido de agua,

" estableciendo que la ecuacion de COULOMB resultaba ser:
8 = Flw) + (0 - Un) Tand
. Eliminando la idea de que C fuese una constante,

De este modo se presenta la analogia que hizo MOHR,
para la resistencia de los suelos, utilizando los esfuerzos

principales,
En la figura 1, se muestra un elemento que se

analiza en dos direcciones, estando sometido a esfuerzos
cortantes y normales (oy > ok}, Los cuales actian en el plano

EF, el cual forma un &ngulo 6 con el plano AB,

Para el analisis de los esfuerzos normales
cortantes sobre el plano requerido se deben de recurrir al
" cuerpo libre formado por este plano (fig, 2), donde.on y th
son los esfuerzos normal y cortante respectivamente,

Obteniéndose asi, el siguiente -desarrollo de

andlisis, ‘
EB = EF Cos 0
FB = EF Sen @
Realizando la sumatoria de las fuerzas actuantes
sobre el elemento en direcciones N y T se tiene:
on(EF) = ox(EF)Sen’0 + oy(EF)Cos’0+ 2txy(EF)Sen6Cosl
on=oxSen'd+oyCos*d+ 21xySendCosd

80



capiTuLo 111 RESISTENCIA AL CORTE EN SUELOS

t(EF) = ~ox(EF)Sen8Cos0 + 0 ySend Cosd - txy(EF)Cos' + txy(EF)Sen’d
= (9-’—;-1"-)5:”129 - 1xyCos20
Y el &nqulo formado entre los planos queda como!
21xy
oy - 0X
Obteniendo asi, los esfuerzos principales mayor y

Tan20 =

menor:
Esfuerzo principal mayor,

2
+ -
on=ol =2 x°+\/(°y2°x) +uxy?

2
Esfuerzo principal menor,

H
on=0}= oy;xo_\/(uyzux) +1xy?

Estos esfuerzos se pueden calcular también por
medio del circulo de MOHR (fig, 3), segin la expresién:

H
(oy 2 ox) by

Asi, se pueden evaluar los esfuerzos principales '
realizando una unién de métodos como lo indica la figura 4,
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Ty | Oy
] N F
D c
Fr Oy \ W
O
Ox
Tey T 0
E E Ty
A 1 B Ty B
Oy
{ FIGURA ¥1) { FIGURA # 2 )

ELEMENTO DE SUELO CON ESFUERZOS

NORMALES Y CORTANTES

DIAGRAMA DE CUERPO
LIBRE EN EFB

T
2
oX +0Yy ox +0y o
. 2
(ow, 1)
3 N (4]
{ox -t
(FIGURA § 3)

PRINCIPIOS DEL CIRCULO DE MOHR

82



CARITULO ITI RESISTENCIA AL CORTE EN SUBLOS

a0
1
D ' C Q (o)
F 4
03 0 ;
R g3 K a0 ;
S 0 0
E
A y
0y
( FIGURA # 4 )

ESFUERZOS PRINCIPALES Y SU REPRESENTACION
EN EL CIRCULO DE MOHR

3.2,~PRUEBAS DE LABORATORIO,

Las pruebas para la determinacién  del esfuerzo
cortante en Suelos, se realizan en muestras :de suelos
inalterados, de tal modo que el procedimiento de las pruebaé
varia entre una -y otra dependiendo de quev o cual sea la
‘  prueba que se desea. reallzar sobre la muestra obtenida,

3.2,1.~ CORTE DIRECTO,

Esta prueba de corte en suelos fue muy utilizada
para determinar su  resistencia; estas pruebas fueron
sustituidas por las pruebas triaxiales de compresién,
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' La prueba se realiza con un aparato constituido por
dos marcos, uno fijo y otro mbvil, los cuales contienen a la
muestra del suelo, también consta de dos piedras porosas,
colocadas en los extremos de la muestra proporcionando
superficies de drenaje del agua contenida en la muestra.

MICROMETRO PARA MEDIR LOS MoV,
VERTICALES Y LA CONSOLIDACION

MICROMETRO PARA LA

BARRA DE CARGA
DEFORMACION LATERAL P,

MUESTRA DE

SUELO FUERZA CORTANTE

HORIZONTAL

ESQUEMA DEL EQUIPO DE CORTE DIRECTO
EN LABORATORIO

El marco mévil, tiene un mecanismo de carga, el
cual puede aplicar cargas o fuerzas, las cuales provocan la
falla sobre la muestra en un plano bien definido, asi{ mismo
se aplica una carga sobre la cara superior de la muestra,
proporcionando una presién. normal al plano efectivo de falla,
las deformaciones que sufre la muestra en sus direcciones
horizontal y vertical, son medidas por micrémetros o
extensometros colocados alrededor de toda la zona donde se
encuentra la muestra,

Las variables de realizacién de esta prueba son el '
control de los esfuerzos 'y deformaciones actuantes en la
muestra en estudio,

84



cAPiTULO 111 RESISTENCIA AL CORTE EN SUELOS

D
t/o E
¥
oN
0,8 R0 ///,f—
MR
0.6 | AM (Ll
¢cA T
0,4 + (I)L -L.o’oa DEF, TANG,
0,2 N To.1
0.0
DEFORMACION TANGENCIAL M, M,

La realizacién de varias pruebas con variacién de
la presion normal, pueden trazar grdficas de esfuerzos-
deformaclones, baséndose en los valores de los esfuerzos
normales y los cortantes obtenidos, determinindose asi, una
linea de falla del material en estudio.

La dnlca desventaja sobre la utilizacién de estas
pruebas, son el desconocimiento de los esfuerzos posibles que
acten en otros planos distintos al de falla,

Estos esfuerzos se pueden determinar en el instante
de falla, de tal forma que el circulo de falla es tangencial
a la linea de falla,

La falla de un material que compone a un suelo, se
presenta de acuerdo a las curvas .de esfuerzo-deformacion
antes mencionadas como:

Las curvas # 1 representan una falla fragil, en las
cvales, el material al sufrir un esfuerzo maximo definido, su
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resistencia desciende al aumentar las deformaciones dentro de

SU masa,

Las curvas # 2, representan la falla plastica de un
material, el cual al sufrir un esfuerzo méximo mantiene su
resistencia aunque sufra o exista incremento de las
deformaciones presentadas por el material del suelo,

La curva # 3, representa los valores obtenidos en
una prueba ensayada de un material de falla fragil,

9 CURVA TEGRICA
DE FALLA

RESISTENCIA

I RYPYTRIS

3
o,

/ cuRva RERL"
" OBTENIDA EN L3B,

“FALLA FRAGIL DEF FALLA PLAsTICA  DEF.

3.2.2,~ PRUEBAS TRIAXIALES,

-lLas  pruebas de compresién triaxial son mis
refinadas que las pruebas de corte directo y en la actualidad
son las mas utilizadas para determinar las caracteristicas de
estuetzo-deformacibn y de resistencia de los suelos.

. Tebricamente estas pruebas pueden variarse a voluntad con

respecto a las presiones actuantes a los planos ortogonales
que rigen a un espécimen de suelo, pero por sencillez en su
realizacién, los esfuerzos en dos direcclones son lguales,
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estos especimenes son cilindricos y usualmente estén sujetos
a presiones laterales creadas por un liquido o fluido, del
cual se protegen con una membrana impermeable, para lograr un
debido confinamiento la muestra se coloca dentro de una
cémara cilindrica y hebrmética, hecha con cristal de lucita
con bases de metal ; en las bases de la muestra se colocan
piedras porosas, las cuales se comunican con una hureta
exterior, lo cual permite medir los cambios volumétricos de
la muestra.durante el ensaye, El fluido dentro de la cémara
puede tomar cualquier presién deseada por la accibn de un
compresor, La carga axial sobre la muestta se trasmite a la
probeta por medio de un vistago que atraviesa la base

superior de la cémara,

.la presién que proporciona el fluido dentro de la
cémara es hidrostética y produce los esfuerzos principales e
iguales. en todas direcciones sobre el espécimen, tanto
axiales como laterales, asi también actuara la carga axlal

exterlor sobre el espécimen,

La prueba triaxial con mayor uso es; en la que la
catga i:ransmitida al espécimen se efectfia por medio del
véstaqo} donde el valor-de esta presion {4, ; incremento del
esfuerzo axlal), sumada a la presién ejercida por la

presencia del fluido (o.; esfuerzo confinante), dard el

 esfuerzo axial actuante sobre la muestra de suelo {04)
0= 0, +4, ‘

Las pruebas triaxiales pueden clasificarse en dos
grandes qrupos: pruebas de compresién y de extensién,

87



capttuzo L1z RESISTENCIA Al CORTE EN SUELOS

o = CONSTANTE ’ d; = CONSTANTE
Ouin @ AUMENTA O = DISMINUYE
oc = DISMINUYE 0 = AUMENTA
Oy . 2 CONSTANTE Ouay, ® CONSTANTE
o; = DISMINUYE 0; = AUMENTA
O = AUMENTA " owm = DISMINUYE
(AMBOS SIMULTANEAMENTE) (AMBOS SIMULTANEAMENTE)

Es usual llamar o, 0; Yy o0; a los esfuerzos

‘principales mayor, intermedio y menor. En una prueba de

compresién, el esfuerzo axial serd el esfuerzo principal
mayor (o), y los esfuerzos meror e intermedio serdn iguales
{0; = 0;) correspondiendo a la presién lateral. En una prueba
de extensién el esfuerzo axial siempre serd el esfuerzo
principal menor (og), y los esfuerzos mayor e intermedio
seran iquales (0 = o) correspondiendo a la presién lateral,
E) estado de los esfuerzos se puede considerar constante en
un instante en toda la muestra, pudiendo recurrir a la
solucién qréfic& de MOHR, utilizando o, y o; como esfuerzos

principales mayor y menor,

Las pruebas triaxiales estén .constituidas por dos
etapas) la primera es aquella en la que se aplica la presién-
confinante de cémara (o), durénte la cual puede‘ o no
permitirse el drenaje de la muestra; en la sequnda etapa se
carga la muestra sujetdndola a esfuerzos cortantes
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APLICACION DEL INCREMENTO DEL T1P0S
ESFUERZ0S CONFINANTE| ESFUERZO, AXIAL 0 DE
o RADIAL, PARA LLEGAR A PRUEBA
LA FALLA
DRENES ABIERTOS | SE PERMITE EL DRENAJE )
SE PERMITE LA EN LA ETAPA DE FALLA
CONSOLIDACION
b
‘ DRENES ABIERTOS NO SE PERMITE EL
SE PERMITE LA DRENAJE EN LA ETAPA
CONSOLIDACION | DE FALLA e
{ DRENES CERRADOS NO SE PERMITE EL
’ NO SE PERMITE LA | DRENAJE EN LA ETAPA
CONSOLIDACION DE FALLA vy
i

; Da la tabla anterior, se describen los procaesos
basicos de las pruebas triaxiales, determinando que para toda

* ’ prueba’ existen dos pasos principales; la aplicacién. del

_ asfuerzo confinante y el incremento de los esfuerzos axlales
y laterales,
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ESQUEMA DE UNA CAMARA TRIAXIAL

12

13

ELEMENTOS |
1,- ENTRADA  DE
AIRE.

2,- EMBOLO,

3,- TUBO DE ACERO .
4,- TARA,

5,- PEDESTAL,

6,- CONECTOR,

7, ~TRANSDUCER DE
DESPLAZAMIENTO,

8,- RODAMIENTO,

9,- BURETA,

10,~ TUBO DE LUCITA,
11,- BASE DE LA
CAMARA,

12, -TRANSDUCER DB
PRESION,

13,- TRANSDUCER DE
FUERZA

14,- VALVULA DE NoO
DESPLAZAMIENTO,

15,~ MUESTRA,

16,- PIEDRA POROSA,
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3,2,3,~ PRUEBAS DE COMPACTACION,

Las pruebas de compactacién en el laboratorio se
utilizan para determinar las relaciones entre los pesos
volumétricos y el contenido de agua en el suelo, al
aplicarles una energia de compactacién,

Las prusbas de compactaciéon se  clasifican de
acuerdo a la forma de aplicaciétn de la energla como
egtdticas, dindmicas y por amasado,

Las pruebas mis comunes para compactacién son:
1.~ Prueba estatica PORTER,

2,- Prueba dindmica PROCTOR estdndar,

3,~ Prueba de amasado tipo HARVARD,

PRUEBA ESTATICA PORTER' ,- esta prueba consiste en
seleccionar una muestra de material alterado que pase la
malla de 1”, 'y gecado al aire o al sol, a este material se le
deberd agfegar agua de forma gradual e ir mezclando para
homogeneizar hasta adquirir una consistencia, tal que al

" aplicarle una presién con la mano ge forme un grumo, sin que

existan desmoronamientos o rastros de humedad al soltarla.

Este material se secciona en tres muestras; las
cuales se meten en moldes de prueba, compactanda o acomodando
pbr medio de golpes concéntricos; a cada muestra se le aplica
umcmaa%MMdemmemSmmMsmm
alcanzar 26,530 kg., y sosteniéndola por un lapso de un
minuto, asi mismo se descarga en un minuto,

2,~ COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD, Manual de diseho de Obras Civiles, TOMO
B,2,3,, "PRUEBAS DE CAMPO Y LABORATORIO", 1972,
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Las caracteristicas principales de la prueba son,
la existencia de humedad en el borde de la base del molde que
indica que la muestra tiene un grado de humedad éptimo, donde
se . toman los resultados del cdlculo del volumen de la
muestra, su peso y el contenldo de agua presente, a partir de
dos fraccliones representativas de la muestra misma.

Estos .cédlculos se efectlan a través de las

siquientes expresiones;

o = Wo / Vo ! Ya = Y / (1+w)

Donde ! W, = Peso de la muestra,
V» = Volumen de la muestra,
W =:Contenldo de agua en la muestra,

PRUEBA  DINAMICA PROCTOR ESTANDAR' .- para la
realizacién de esta prueba se zequiereh conocer los estados
de consistencia del material & ensayar, asi como del
contenido de humedad, En esta prueba la nmuestra se divide en
5 fracciones a las cuales se les agrega el £+ 2 $ y el £ 4 ¢
del contenido de humedad, y se guardan dentro de un cuarto
himedo por 24 hrs., una vez transcurrido este tiempo se toman
las muestras y se colocan dentzo ‘de los moldes, realizando
una compactacién en capas dentro del molde a cada 1/3 de la
altura del molde, -realizdndose con veinticinco golpes
concéntricos en cada capa, después se entasa el nolde y se
toman los pesos, los volimenes y los contenidos de agua. de

las muestras,

3,~ COMISTON FEDERAL DE ELECTRICIDAD, Manual de disefio do Obras Civiles, TOMO
B.2.3,, “PRUEBAS DE CAMPO Y LABORATORIO™; 1972,
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PRUEBA DE AMASADO TIPO HARVARD',- esta prueba se
realiza en la aplicacién de cargas de presién que varian
gradualmente de cero a un cierto valor méximo, Esta prueba se
utiliza indistintamente en el numero de capas y el espesor de
estas, las cuales se determinan con respecto a la cantidad
del material, y el grado de compactacién deseado sobre el
requerimiento de proyecto,

Los cdlculos para - la determinacién de : los
pardmetros se efectian a partir ~del nimero de capas
determinadas, con las expresiones antes mencionadas,

3.3.~ PRUEBAS DE CAMPO,

Las pruebas que se realizan en el sitio donde se
encuentra un suelo en estudio para determinar su resistencia
al esfuerzo cortante, tienen gran nimero de variaciones, de
acuerde al nlmero de pruebas que se realicen y al equipo con
que se cuente para su ejecucién, Las pruebas mis. comunes. para
determinar la resistencia de los suelos son:

1,~ Prueba de la veleta.

2,~ Prueba de la penetracién esténdar,
3,- Prueba de cono eléctrico,

4.~ Prueba del presiometro,

PRUEBA DE LA VELETA® ,- Esta prueba es una manera de
estudiar la resistencia al esfuerzo cortante que tienen los
suelos cohesivos, la ventaja que presenta esta prueba es su
factibilidad  de realizaciéon sobre nmuestras de suelo

4,- COMISION FEDERAL DB ELECTRICIDAD, Manual de disefio de Obras Civiles, TOMO
B,2,3,, "PRUEBAS DE CAMPO Y LABORATORIO", 1972,
5,= JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecinica de Suelos, TOMO II, “TEORfA ¥

ARLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS, 1992,
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depositados de manera natural y sin importar su grado de
alteracién, esto pues, ya que la veleta se hinca en el
estrato de interés,

El aparato utilizado para la realizacién de esta
prueba esta constituido por un vastago en cuyo extremo
inferior esta ligado a la veleta, conformada por lo regular
de cuatro aspas, Una ves hincada la veleta hasta la
profundidad deseada, se le aplica al védstago en su extremo
superior un momento torcionante o de giro, que se mide con un
mecanismo colocado sobre el vastago.

ot
K
K

e
My = #DHS®/2 = WRD'HS

M = D'/4 28/3 D/2 = 1/127D'8
M = My + 2Mp

i = b4 AD'HS + 1/6 #D'S
May = nD* (H/2 + D/6) 8
S = (M / (aD° (H/2 + D/6)])
SeMu/C

m & W » H I o<

La prueba se aplica sobre suelos cohesivos
plasticos donde se obtendra una cohesién no drenada, C, y ¢ =
0, donde C, es la resistencia al esfuerzo cortante del suelo,
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medido de acuerdo a los momentos resistentes generados tanto
en la base (M), como en el rea lateral (M) del cilindro-
que forma la veleta,

PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR,- Esta prueba
permite estimar la resistencia al esfuerzo cortante del
suelo, mediante un numero de golpes necesarios para hincar el
penetrémetro, y obteniendo muestras alteradas para  poder
identificarlos, conociendo la estratificacién y composicién
del suelo, asi como las propledades fisicas e indice del
mismo, como lo son: el contenldo de humedad, los limites de
consistencia y granulometria, entre otros,

Esta prueba se realiza mediante el hincado del
penetrémetro estdndar de 60 cm con una masa de 63,5 kg,
dejéndola caer desde 76 + 1 cm de altura, durante el proceso

'se cuentan los golpes necesarios para hincar cada uno de los
avances de 15, 30 y 15 cm, la resistencia a la penetracibn de
un material se define como el nimero de golpes, N, necesarlos
para hincar los 30 cm intermedios, El nimero de golpes
necesarios para hincar estos 30 cm no deberd ser superior a
los 50 golpes, ya que de ocurrlr esto se suspenderd la prueba
y se proseguiria a perforar lo restante por otros medios,

Los resultados mds comunes obtenidos en esta prueba
son}

a) Muestras alteradas,

b) Perfil estratigréfico,

c) resistencia a la penetraciénm,

PRUEBA DE CONO ELECTRICO,- Esta prueba sirve para
determinar las varlaciones con la profundidad de las
resistencias a la penetracién de punta y friccién del cono,
la Interpretacién de estos pardmetros permite definir los
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cambios de las condiciones estratigréficas del sitio vy
estimar la resistencia al corte de los suelos mediante

correlaciones empiricas,

El equipo utilizado en esta prueba consiste en un
cono con una celda de carga instrumentada con deformémetros
con’ capacidad de é toneladas, resolucién de * 1 Kg,, durante
la prueba las fuerzas desarrolladas en la punta del mismo,
son transmitidas por medios de cables a la superficie y que
conectados a una central electrénica, se transforman en una
seflal digital fAcil de leer o comprender, El hincado del cono
se realiza a presién con una velocidad -constante de 1
cm/seg,, las. lecturas - de resistencia se realizan
aproximadamente cada 10 cm de profundidad, lo que proporciona
con .gran precisién los cambios estratigraficos del subsuelo

en estudio,

Los parédmetros de resistencia al corte de acuerdo
al tipo de suelo en que se realiza la prueba son;

SBUELOS COHESIVOS,- la resistencia al corte en
suelos cohesivos en condiciones no drenadas se puede obtener
con la expresién:

Cow=qs / Ny

Donde: _
Cw = Resistencia al corte no drenada, t/m

" g. = Resistencia de punta de cono, kg/cnt
Ny = Coeficiente de correlacibn

Los valores del coeficiente Ni, determinados paré

los suelos sont
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i
COSTRR SECA 5<q <10
ARCILLAS BLANDAS TR
LIN0S ARCILLOSOS %510
DUROS

BUELO8 FRICCIONANTES,- la correlacién entre la
resistencia de pdnta del cono y la compacidad relativa de las
arenas flnas se muestra en la grafica siquiente, en la cual
8e presenta una solucién para determinar el valor de ¢ en

funcién de q¢ y de go’, donde 0o’ es el esfuerzo vertical
efectivo,
COMPACIDAD RELATIVA
MUY SUELTA SUELTA  MEDIA  DENSA MUY DENSA
qc/ae' 400
300
200

100§

50»

30° 35 10¢ 45
ANGULO DE FRICCION INTERNA, ')

PRUEBA DEL PRESIOMETRO.- Esta prueba es utilizada
para la obtencién de muestras inalteradas consecutivas en
suelos arcillosos, Este tipo de prueba se pueden desarrollar
sobre cualquier terreno a cualquier profundidad deseada, y de
esta prueba se obtienen los parémetros de resistencia y de
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deformacién del suelo, con los cuales se puede desarrollar el
cdlculo de la capacidad de carga y los asentamientos de las

estructuras de cimentacién,

El equipo de prueba esta constituide por: una

consola de medicidp, denominada también como “controlador de
presién-volumen” la cual permite controlar y medir la presién
volumétrica y los cambios de volumen dentro de 1a tuberia-
sonda; una sonda dilatable, esta se compone por tres cdmaras
conforméndose de la siguiente manera, una celda de medicidn,
la cual recibe la presién del fluldo transmitida por la
consola, y dos células de guardia, colocadas en los extremos

del dispositivo; el presiémetro cuenta también con tuberias

coaxlales, las cuales sirven de conduccién al fluido

inyectado desde 1a consola de medicién.

La instalacién del dispositivo de prueba se realiza
en una perforacién en el suelo, de tal forma que las paredes
de la misma resulten lo menos alteradas, para obtener los
pardmetros de un suelo in situ en estado virgen, La presién
aplicada a las cédulas, se incrementa segin una progresién
aritmética de volumen en un perlodo a presién constante.

Las caracteristicas de respuesta de un suelo, sge
" realizan de acuerdo a la interpretacién de los diagramas de
carga, en cada profundidad calculando las caracteristicas del
modulo de deformacién presiométrico y la presién de ruptura o
la presién limite que soporta -el suelo, a pattir de la

grafica siguiente,

El implemento de este tipo de pruebas se rehonta

hasta los afos 30's, donde el primero en desarrollar un

dispositivo para reallzar cargas laterales dentro de una
perforacién fue el ingeniero alemdn, KUGLER, apartar de 1955
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el francés LOUIS MENARD,

elementos que constituyen al presiémetro actual,

desarrollo un prototipo de los

SONDA
PRESIOMETRICA

CONSOLA DE
MEDICION

TUBEREA
COAXIAL

CELULA DE GUARDIA
CELULA DE MEDICION
CELULA DE GUARDIA

ESQUEMA DEL EQUIPO DE PRUEBA DE PRESIOMETRO

LA

17 S T A -

| ZURVA DE CALIBRACION
I#SIN CONFINAMIENTO

PU (') Au = Uf - Uom
| Ap = Pf - Pom
! p - Api
! =
" Em = 26(Vo + Um} T
] i p
1Y) YR KOEUNUN. e, Sy

gl————————
"~

GRAFICA DE CALIBRACION DE LA CURVA

PRESIOMETRICA CLASICA
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ANEXOD

PRUEBAS DE LABORATORIO
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Las pruebas de resistencla al esfuerzo cortante se
realizaron sobre muestras inalteradas obtenidas en los
sondeos SM-1, PCA-1 y PCA-2, A base del muestreador SHELBY de

pared delgada y muestras cubicas, respectivamente,

las pruebas que se realizaron son:
1,- Compresién axial no confinada, conocida como

compresién simple,
2,~ Compresién triaxial, del tipo no consolidada-no

drenada o TR-UU,

La :ealizacibn de estas pruebas se realizaron de
acuerdo a las especificaciones establecidas mediante la S, A,

R, Hy

De las pruebas, se obtuvo la envolvente de los
circulos de MOHR, las cuales definen a la ley de resistencia
de los materiales, correspondientes a los -estados de
esfuerzos maximos, determinados en las pruebas de compresitn

triaxial,

Los resultades de las pruebas hech@s' sobre las
muestras obtenidas, se describen en las figuras D=1 a D=3,
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cAptTULO IV EMPUJE DE SUELOS

CAPITULO 1IV.

o EMPUJE
| DE
SUELOS

 RESUMEN:

Este capitulo contiene las principales teorias
sobre los empujes ejercidos por un suelo a las
estructura de retencibn, que mas se emplean en la
construceién.

\ Asi coﬁo - el andlisis de los empujeé
: establecidos para el estudio de Mecénica de Suelos.

CONTENIDO:

4,1,~ TEOR{AS BASICAS SOBRE EMPUJES.
] 4,2,~ ANALISIS DE OBRAS DE PROTECCION
; EMPUJES,
4,3,~ ANEXO E (EMPUJE DE TIERRAS),
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4.1,- TEORfAS BASICAS SOBRE EMPUJES,

De acuerdo a las caracteristicas de trabajo de un
suelo, existen varias formas de analizar las estructuras que
la sostienen, y a la posicién en que se encuentre, ya sea,
horizontal, inclinado o vertical, Asi mismo, los suelos se
pueden presentar no de forma natural, esto es, que los suelos
sean de composicién residual,

En la prictica existen dos formas de analizar y
disefiar un muro, de acuerdo a las limitaciones del proyecto y
a la forma de trabajo, La primera, Cuando la estructura debe
de mantener un estado de deformaciones nulo o en reposo, esto
es, que no existan deformaciones en la estructura, tales son
los casos det tanques sumergidos, cajones de cimentacién,
carcamos de bombeo, entre otras; la segunda, cuando se
permitan movimientos de la estructura de retencién, creandose
dos estados de trabajo, el activo,. donde el peso del suelo
ejerce accién sobre el muro, es decir, donde el suelo empuja
al muro, y el pasivo, donde se ejerce una accién contraria al
estado activo, o donde el suelo es empujado por. el muro,

Para la obtencién de los empujes que ejerce un
suelo sobre una estructura de retencién, los investigadores
han creado diversas teorias de estudio- como RANKINE, COULOMB,
CULMAN y TERZAGHI, '

4.1.1,- TEORIA DE RANKINE' ,

Esta teoria establece que un suelo estd en estado
plistico cuando se encuentra en estado de falla incipiente

1.~ JUAREZ BADILLO ¥ RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO 1I, “TEORfA ¥
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992
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generalizado, De lo anterior se crean dos situaciones de un

suelo en estado pléstica,
El que se tiene cuando el esfuerzo horizontal

alcanza un valor minimo de Ka ¥ 2, denominado empuje activo,
El que ocurre cuando el esfuerzo horizental llega a
un valor méximo de Kp y z, denominado empuje pasivo,
Donde cada uno es respectivamente:
Estado activo:

1 . ’)_I-Senb
) = rafi -, ® Tt senp

Estado pasivo;
=N = manilas
K, ‘,N’ = Tan (45 + %)
Estado en reposo!
R

Kozl-;l )
Estas expresiones son. los coeficientes activos,
pasivos y en reposo de las presiones que ejercen los suelos

sobre las estructuras de retencién,

Donde p corresponde a la relacién de POISSON, para
log distintas estructuras de los materlales que conforman un
suelo,

RELACION DEL MODULO DE POISSON APROXIMADO
MATERIAL :

ARCILLA HUMEDA 0.10 - 0,30
ARCILLA ARENOSA 0.20 - 0,35
ARCILIA SATURADA 0.45 - 0,50
LIMO 0,30 - 0,35
LIMO SATURADO 0,45 - 6,50
ARENA SUELTA 0,20 - 0,35
ARENA DENSA 0,30 - 0,40
ARENA FINA 0,25 ~ 0,30
ARENA GRUESA 0,15 = 0,25
ROCA 0,10 - 0,30
CONCRETO 0,15 =0,25
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RANKINE propuso también el analisis de los empujes
de un suelo puramente friccionante sobre un elemento de

retenciény

EMPUJE ACTIVO!

B ==y = 2 g

roON RN
EMPUJE PASIVO:

B = SN = s

P2 TN

EMPUJE EN REPOSO:

-
By = g K

Suelos en el caso que la superficie del relleno sea
un ' plano  inclinado con un é&ngulo P con la horizontal, los
empujes activos y pasivos se calculan como:

EMPUJE ACTIVO!

Cosp - yCos’p - Cos’d
Cosp + \/Coszli - Cos}:

Cosp + yCos’p - Cos’d

Cosp - JCos’B - Cos’d

1 2
EA = 21!{, Cosp

EMPUJE PASIVO:

! 2
EP z zy}{ Cosp

En suelos cohesivos también implemento un criterio
de andlisis para determinar los empujes causados por este}

EMPUJE ACTIVO:
Ex=WyH - 2cH
EMPUJE PASIVO;
Ep= by H + 2 cH
EMPUJE EN REPOSO:
Eo= Koy H
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Seglin RANKINE la altura maxima a que puede llegarse
en un corte vertical en un material cohesivo sin necesidad de
implementar un soporte es:

He =

= |5

As{ mismo para la determinacién de los empujes en
" suelos cohesivos-friccionantes RANKINE establecié - las
siguientes expresiones:

EMPUJE ACTIVO;

E -.—J'—.mz —={
PR '[
] NO

EMPUJE PASIVO:

1 H
B, = F N+ 20‘/@!
Siendo la altura critica de suspencién sin soporte
de un suelo cohesivo-friccionante:

&
He = ;‘Jﬁ;

A continuacién se muestra un programa en lenguaje
BASIC para los empujes de suelos, el cual se basa en las
caracteristicas que la teoria de RANKINE propone para un
talud y un material determinado, este programa puede ser
ejecutado en = calculadoras programables, que manejen este
tipo de lenguajes.

PROGRAMA EN LENGUAJE BASIC
*HEMPUJE DE SUELOS***
4+ 4TEORTA DE RANKINE***

5  SET F(3)

10 REM “***EMPUJE DE SUELQS*»#*#
15 REM “+**TEORIA DE RANKINE®*+#
20 INPUT “DAME LA ALTURA H="/H
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25
30
35
40
45
50
55
60
65
70
75
80
85
90
95
100
105
110
115
120
128
130
135
140
145
150
1155
160
165
170
175
180
185
190
195
200
205
210
216
220
225
230
235
240
245
250
2585
260
265

INPUT “DAME GAMA G=";G
INPUT “DAME FI=“;F

INPUT “DAME C=*;C

INPUT “DAME Mu=“;M

INPUT “DAME B=";B

LET No=(TAN(45°~F/2))*2

LET N= (TAN(45°4F/2) )42

LET Ko=H/ (1-M)

IF B=0 THEN 110

PRINT “SUELO FRICCIONANTE"
LET Ba=0,5*No*G*HA2

LET Ep=0.,5*N*G*Hi*2

LET Eo=Ko*G*H"2

PRINT “EMPUJE ACTIVO Ea=*;Ea
PRINT “EMPUJE PRSIVO Ep=“jEp
PRINT “EMPUJE EN REPOSO Eo="]Eo
GOTO 260

IF C=0 THEN 200

IF F=0 THEN 160

PRINT “SUELO COHESIVO FRICCIONANTE”
LET Ea=0,5*No*G*H"2~ (2+C/SQRN) *H
LET Ep=0, 5¥N*G*H242*C*3QRN*H
PRINT “EMPUJE ACTIVO Ea="“;Ea
PRINT “EMPUJE PASIVO Ep=“jEp
LET He=4*C*SQRN/G

PRINT “ALTURA CRITICA Hc=";Hc
GOTO 260

PRINT “SUELO COHESIVO"

LET Ea=0,5%G*H*2~24C*H

LET Ep=0,5%GOHA2+24CHH

PRINT “EMPUJE ACTIVO Ea=";Ea
PRINT ‘EMPUJE PASIVO Ep=";Ep
LET Hc=4#C*G

PRINT “ALTURA CRITICA He=";Hc
GOTO 260 -

PRINT “RELLENO INCLINADO"

LET X=COS B

LET Y=X*2

LET ¥=(C0S F)"2

LET Q=X-SQR{Y-x)

LET P=X+SQR(Y-%)

LET ¥=X*(Q/P)

LET Z=X*{P/Q)

LET Ea=0,5%G*H 2

LET Ep=0,5%G*HA247

PRINT “EMPUJE ACTIVO Ea=";Ea
PRINT “EMBUJE PASIVO Ep=“jEp
BRINT “FIN DEL ANALISISY

END
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4.1.2,- TEORIA DE COULOMB®

En esta teoria COULOMB considera que el empuje
sobre un muro se debe a una cufia se suelo limitada por un
paramento del muro, la superficie del terreno y la superficie
de falla potencial dentro del relleno,

H/3

MODELO DE COULOMB PARA ESFUERZOS EN SUELOS.,

Donde se considera que el equillbrio de la cufia se
debe -al poligono formado por la fuerzas, W, F, y E, donde al
conocerse la magnitud y direccién de W, ademis de conocer las
direcciones E y F, se forma este equilibfio, al cerrarge el
poligono de fuerzas,

Este procedimiento de andlisls se reallza por
tanteos, determinando la cufa critica que produzca la mayor
presién sobre el muro, teniendo también variadas aplicaciones

de acuerdo al muro y al terreno,

2.- JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Hecénica de Suelos, TOMO II, "TEORIA ¥
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992




EMPUJE DE SUELOS

CApLTULO IV

Cuando el muro sea liso y vertical ¢ <8< % ¢

[
Lo Cos’($ - 0)
E, =~y
b cos’uCos(s + o)1 + EML_.ME
L Cos(6 + ulcosfo - p)
Ex=hyH k
B = .l_sz Cos’(p + o)
e cos’wCoslo - 8}1 - senfd + ¢)sen(y + p) 2
L " Ycoslo - Slcos{o - )| |

Cuando el muro es de respaldo vertical o - 0:

[
1, Cos’
E, = =1H
"o cost 1 + [sen(3 + §)senly - ) 2
CosfCosp |
[
B, = 17}{’ CosH
2 1 [setld + 4)sertp + )|
: -Coa ) CosbCosp ]

Ademas el relleno es horizontal B = 0

Cos’$

v T ) 7
Sen{d + $)Send
Cos{l ' v CosdCosf J

N |

E, =

n
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E, = lyﬂz Cos% 7
2 cosd1 - sen(d + ¢)send
s CosfCosp

51 no hay friccion entre el muro y el relleno § =

A o 1 - send
» e T sent

1
=..._H2
B mu’

A continuacién se presenta un programa en lenguaje
BASIC para la teoria de COULOMB para el empuje de suelos.

PROGRAMA EN LENGUAJE BASIC
+**EMPUJE DE SUELOSY*+
#340EORIA DE COULOMB**+

§ SET F(3)
10 REM “W*+EMPUJE DE SUELOS**##
15 REM “*+TEORIA DE COULOMB***#
20 INPUT “DAME LA ALTURA He“;H
25 INPUT “DAME GAMA G="}G
30 INPUT “DAME Fl=";F
35 INPUT “DAME DELTA D=*;D
40 * INPUT “DAME REPALDO W=";W
45 ~INPUT “DAME LA INCLINACION B=%;B
50 IF D=0 THEN 260
55 IF F <= D <= 0,66*F THEN 70
60 PRINT “SIN SOLUCIONY
65 END
70 IF W=0 THEN 150
75. LET X={(COS(F-¥))"2
80 -LET %1=COS (D+W)
85 LET X2=(COSH)*2
90 LET X3=COS (W~B)
95  LET X4=SEN(D+F)
100 LET X5=SEN(F-B)
105 LET Y1=COS(W-D)
110 LET Y2=SEN (F+B)
115 LET KA = X/(X2*X1* (1+SQR (X4*X5/ (X1*X3)))*2)
120 LET KP = X/(X2*Y1%(1-5QR (X4*X5/(Y1*X3)))*2)
125 LET EA = 0,5%G*H"2*KR
130 LET EP = 0,5%G*H 2+KP

e
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135 PRINT “EMPUJE ACTIVO EA="}EA

140 PRINT “EMPUJE PASIVO EP=“;EP

145 GoTo 280

150 LET X={C0S F}"2

155 LET X1=C08 D

160 LET X2=3EN(D+F)

165 IF B=0 THEN 220

170 LET X3=COSB

175 LET X4=SEN({F-B}

180 LET Xi=SEN{F+B)

185 LET KA = X/(X1*({1+3QR{X24X4/(X1*X3}))*2}
190 LET KP = Y/(X1*{1-8QR{X2*X3/(X1*X3})}*2}
195 LET EA = 0.5*G*H"2*KA

200 LET EP = 0,5*GYHA24KP

205 PRINT "EMPUJE ACTIVO E£A="/EA

210 PRINT “EMBUJE PASIVO EP=*;EP

215 GOTO 280

220 LET X3=gENP

225 LET KA = X/(X1*(1+3QR{X2*X3/X1))*2)
230 LET KP = X/(X1*{1-8QR{X2*X5/K1))"2)
235 LET EA = 0,5*GH"2*KA

240 LET BP = 0,5*G*H"2*KP

245 PRINT “EMPUJE ACTIVO EA=";EA

250 PRINT “EMPUJE PASIVO EP=")EP

255 GOTO 280

260 LET EA = 0,54G*H"2*(1~8ENF)/(1+SENF)
265 LET EP = 0,5*G*HA2* (14SENF)/(1-SENF)
270 PRINT “EMPUJE ACTIVG EA="}EA

275 BRINT “EMPUJE PASIVO EpP=";EP

280 PRINT “FIN DEL AMALISIS"

285 END

4.1,3.- TEORTA DE CULMANN® |

Esta teorfia se aplica en suelos de relleno de
cualquier forma basdndose en la teoria de COULOMB, siendo un
método gréfico, permite llegar facil y radpidamente al- valor
méximo de empuje ejercido sobre un muro transmitido por un

suelo,

lLos pasos del método gréfice que propone CULMANN:
1,- Trace una horfzontal en el punto A,

3,- JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecinica de Suelos, TOMO 11, "TEORIA ¥
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992 .

1
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2.~ En este punto trace una linea ¢, con un é&ngulo

3,~ De la linea ¢, trace la linea 8, con 4ngulo 6,
4,~ se definen los puntos b;, a upa distancia %,

5,~ Se obtienen los pesos‘de lag cufias, y a escala
sobre la linea ¢ se marcan como 4,

Con una linea paralela a la linea 8, se parte
de a;, llegando a su respectiva linea de falla

6'

Ll

y 8e marcan con ¢y,
Se unen los puntos c;, formando la curva de
CULMANN. '

Se traza una paralela a la linea ¢, tangente a
la curva de CULMANN, y en el punto tangente a
la curva, se determina la cufa critica de
empuje sobre el elemento de retencién

7’

Ll

8,

4,1,4,- TEORIA DE TERZAGHI' ,

Esta- teoria, establece ~una clasificacién - del
material componente de un suelo, caracterisdndolo de acuerdo
con su compogicién granular o de acuerdo a las granulometrias
dominantes que existen en un suelo,

la clasificacién que realiza TERZAGHI, para el
estudlo- de los esfuerzos sobre un elemento de retencién
debido a un suelo son:

1,- Suelo granular grueso sin finos,

2,- Suelo granular grueso con finos limosos.

4,= J, P, MERRITT, Manual del Ingeniero Civil, TOMO II, 1987
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CARETULO IV

EMPUJE DE SURBLOS

ESQUEMA DE LA SOLUCION' GRAFICA DE CULMANN PARA EL
ANALISIS DE EMPUJES SOBRE UNA ESTRUCTURA DE
RETENCION, :
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3,- Suelo residual con cantos, bloques de piedra,
gravas, arenas finas y finos arcillosos en cantidad
apreciable,

4.~ Arcillas plésticas blandas, limos orgadnicos o

arcillas limosas,

5,- Fragmentos de arcilla dura o nmedianamente dura

protegidos de modo que el agua proveniente de
cualquier fuente no penetre en los fragmentos.

Referente a la geometria del relleno y las
condiciones de cargas esta teoria considera cuatro aspectos
frecuentemente presentes en los suelos,

1,- La Supetficie del relleno es plana, inclinada o
no y sin sobrecarga. '

2,- La superficie del relleno es inclinada a partir
de la corona del muro, hasta un cierto nivel en
que se torna horizontal,

3,~ La superficie del relleno es horizontal y sobre
ella -actéa una sobre - carga uniformemente
repartida,

4,- La superficie del relleno es horizontal y sobre
ella actia una carga lineal paralela a la
corona del muro y uniformemente distribuida.

La solucién a estos andlisis realizados por
TERZAGHI, se determinan de acuerdo a los siguientes
criterios:

En el primer caso se emplean las férmulas:

En=hKy W ;)  E=uK K

Las cuales son las componentes horizontal
vertical del empuje, y K, y K, se obtienen de las gréficas
siguientes:
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El empuje se aplica en un tercio de la altura del

muro, medida desde el pano inferior de éste,

Para el segundo caso, en donde el suvelo presenta un
terraplén con remate, el empije se determina con las graficas

siguientes:
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capiTuLO 1V EMPUJE DE SUELO3

Para el caso en que la superficie del suelo es
horizontal y debe soportar una carga uniformemente repartida,
donde la presién horizontal sobre el plano vertical en que
actia el empuje se incrementa uniformemente en;

P=Cq

Donde: q = valor de la sobrecarga repartida,
C = Coeficlente que se determina con el tipo

de relleno.

En el cuarto caso se considera que existe una sobre
carga q', y que la presién ejercida sobre el muro vale

P=C¢q

bonde q' = valor de la carga repartida.

El valor del coeficiente C se determina como:

TIFO DE SUELO c
1 0,27
11 0,30
11 0,39
W 1,00
v 1.00

4,2,~ OBRAS DE PROTECCION CONTRA EMPUJES,

Existe gran preocupacion por los efectos que causan
los suelos sobre un talud, esto anterlor conocido como
empujes de tlerras, y la creacién de -estructuras capaces de
resistir dichos empujes tiemen variadas aplicaciones, de
acuerdo a su funcionamiento y su economia, también infldye su
procedimiento de elaboracién, y el tamafo del talud a
proteger y controlar su estabilidad en cualquier situacién,
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Las estructuras usadas mas frecuentemente, son los
muros de contencidén y retencién, las ataguias, tablaestacas y
las anclas,

4.2,1,~ MUROS® ,

De acuerdo a las caracteristicas fisicas y de
estratificacién de los. suelos, asi como las propias del
proyecto, actualmente la determinacién de los empujes que
actlan sobre muros se réalizan bajo las recomendaciones del
manual de disefio de obras civiles de la comisién federal de
alectricidad, tomandc ~en  cuenta ' las  siguientes
consideraciones:

1,- La presién hidrdulica sobre el muro,

2,- El empuje de la masa de un suelo en condiciones
de reposo,

3,- La accién de las sobre cargas repaftidas en la
superficie del terreno natural en un Area
rectangular continua al murp,

4,~ Las solicitaciones sismicas, expresadas como el
peso de la masa deslizante por un coeficiente
sismico = correspondiente a la zona de
influencia, ya sea de lomas, transicién o de
lago,

4.2,2,~ ATAGUIAS® ,

La ataguia es una estructura temporal formada de
cualquier material estructural, como tierra, madera, acero o

5.~ COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD, Manual de disefo y construccién de obras
civiles, TOMO B.2.4.
6,- T. W, LAMBE Y R. V. WHITHAN, Mecdnica de Suelos, 1972
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concreto, esta estructura se construye en el drea en que se
efectuard la excavacién,

Este tipo de obras se utilizan para evitar que en
una obra de excavacién penetre agua o los mismos muros de la
excavaclén, uno de los tipos mds simples de ataguias son los
terraplenes,

Las caracteristicas de las ataguias, asi como su
comportamiento, dependen del material con que se constituyen;
mencionando a continuacién las mds importantes:

1, ATAGU{AS DE TIERRA,- Mantienen una excavacién
seca Yy soporta grandes presiones.

2,- ATAGUIAS DE MADERA,~ Por la consistencia del
material tienen un manejo més practico, ya que ésta se puede
adaptar a las necesidades de dimensiones, puede ser sujetada
a tensién y compresién,

3,- ATAGUfAS DE ACERO.- Resultan mas econdmicas
cuando existe la necesidad de proteger taludes muy altos.

4.~ ATAGUIAS DE CONCRETO.- Se emplean cuando en una
excavacién se presentaran grandes presiones,

Un procedimiento constructivo de ataguias de tierra
de los mas usados, conforma los sigulentes pasos:
" a) Hincado de viguetas de acero antes de iniciar la
excavaclon,
b) Colocaciétn de tablas horizontales entre, las
viguetas durante la excavacién,

Otro tipo de ataguias utilizadas son las de paredes
curvas con las cuales se evita el contraventeo interno; las
ataguias pueden ser construidas ya sea de pared sencilla o
pared doble introduciendo tierra entre estas, creando una
rigidez de la ataguia,
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4.2,3,~ TABLAESTACAS’ ,

Las tablaestacas son elementos de retencién del

- suelo, por lo general en fronteras con aguas, Dependiendo de

la profundidad de hincado para un tipo de suelo se clasifican
en tablaestacas de apoyo fijo y de apoyo mévil, también de
acuerdo a sus caracteristicas de construccién se clasifican

en tablaestacas de dragado y de relleno,

Las tablaestacas de dragado, se hincan sobre el
terreno natural y después su draga la cara exterior, cediendo
espacios a las aguas, Las tablaestacas de relleno, le ganan
terreno al nivel de las aguas hincando la estructura,
drenando el agua exlstente en la cara interior y rellenando
con algin material selecclionado esta parte hasta el nivel

deseado, Asi también las tablaestacas se clasifican en

tablaestacas ancladas y en cantiliver,

TABLAESTACAS ANCLADAS!
El diseflo de .las tablaestacas se basa en las

siguientes hipbtesis:

1,-La tablaestaca con apoyo inferior libre, segin
la figura, supone que toda la shperficie inferior esta sujeta
a una presién activa y que en la parte enterrada actia una
presién pasiva,

2,- La tablaestaca con apoyo inferior fijo, las
presiones que se ejercen sobre la misma son-inversas a las de
la tablaestaca con apoyo libre, esto desarrolléndose de la
siguiente manera; a partir de punto de inflexidn b la presién
activa queda del lado exterior de la tablaestaca y la pasiva

del lado interior.

7,~ J, F, HERRITT, Manual del ingenfero civil, TOMO If, 1987
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El materia de construccién empleado  para
tablaestacas soni la madera, el concreto y el acero,

Las tablaestacas de madera son utilizadas para
tramos pequeios, en los que actian cargas laterales ligeras,
este tipo de tablaestacas son utilizadas en estructuras
temporales en forma de ademes con puntales,

Las tablaestacas de concreto son'las més utilizadas
en obras, tomando en cuenta para su disefio los esfuerzos
creados tanto por el manejo como el hincado de la estructura,

Las tablaestacas de acero, presentan diversas
ventajés tales como su peso relativamente més Iigero‘que el
concreto, su reutilizacién, mayor vida de servicio tanto
afuera o dentro del N.,A.F,, penetracién dentro-de materiales
resistentes,

La ventaja de la tablaestacas ancladas, es que el
uso de un ancla sujetando la estructura contra el suelo,
reduce las deformaciones laterales, el momento flexionante y
la profundidad de empotraniento.

TABLAESTACAS EN CANTILIVER!:

las  tablaestacas en cantiliver le deben - su
estabilidad a la profundidad de empotramiento dentro de un
suelo, el funcionamiento. de estas tablaestacas es similar a.
una columna larga en cantiliver, la cual resiste la presién
lateral producida por el suelo que se encuentre por encima de
la linea de drﬁgado.
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DIAGRAMA DE TABLAESTACAS ANCLADAS CON APOYOS
LIBRE Y FIJO,

a a
TABLAESTACA TABLAESTACA
\
PRESION PRESION
ACTIVA ACTIVA
G
AGU AGUA
ONDO
N0} FONDO e
D §
g: b c o
PRESION :ﬁg?ég" TS
PASIVA 9
PRESION 8 “PRESION BASIVA'
TABLAESTACA ANCLADA ACTIVA

CON APOYO LIBRE

TABLAESTACA ANCLADA CON APOYO
F1J0

‘ El procedimiento de andlisis mds simplista para el
disefio de tablaestacas, se basan en la elasticidad de la
estructura, y en andlisis de un elemento finito para conocer
las presiones sobre la estructura, como se muestra:

Estas tablaestacas tienen sus procedimientos de
andlisis, tanto para suelos granulares como para cohesivos,

Las tablaestacas en suelos granulares trabajan de
la siguiente forma, del lado del relleno la tablaestaca esta.
sujeta a una presién activa hasta el nivel de la linea de

125




chptTuLO 1V EMPUJE DE SUELOS

dragado y bajo el efecto de esta presion el muro de la
tablaestaca tiende a rotar, desarrollando presién pasiva en
la parte exterior de la tablaestaca por debajo de la linea de
dragado,

\I A v -—-———
4 i 4
\ \ \
\ \  ZONA DE PRESION |}
\ \ ACTIVA 4
\ \ VR
\ b -
— SRS S S N T ey
PIVOTE 04 = zONA -~ b
PUNTO PASIVA [ e
o o) \‘\ Bp o =2 L '
ROTACION |} S Ep! Toes B
\.\ £ rrvnseediig ol
A B ¢

A) DEFORMACION ELASTICA DE UNA TABLAESTACA
B) DIAGRAMA DE LA DISTRIBUCION DE PRESIONES
C) DIAGRAMA DE PRESIONES SIMPLIFICADO>

La solucién - general de las tablaestacas en

cantiliver en suelos granulares su presenta como!

1,~ Todas las fuerzas arriba del punto “0”, deberin
ser remplazadas por una fuerza resultante R,, localizéndose a
una distancia y, arriba del punto, ,

2,- El punto “0", se localiza a una distancia “a',
debajo de la:linea de dragado, donde la presién sobre la
tablaestaca es nula: ‘
| aw—>Bh B A&

Yol - K YK C

3.~ La distancia 2 puede ser encontrada en funcién

de Y
Ro + {Pp + P)2/2 - By Y/2 =0
Despejando 2 se tiene:
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Z= (PpY~2Ri)/(Ppt+ P
4,- Se realiza una suma de momentos respecto al
punto inferior de la tablaestaca:
BRA(Y + y) + 23(Pp + P"p) - Bp Y2 = 0
5,- Se resuelven las ecuaciones para Y, obtenlendo:
v+ ¥R/ - YiER/C - v(‘(sm/c’) (2yC+P'¢)] = (6RaYP!pHRE)/C" = 0

T f, \ :
N.AFL \ Y b Ky K
\
\ ST § = ¢', ENTONCES
["Al vCORY, K '
b b AL PR e
\ Ry B = CY
0-\§-——-—- Pfp = yhyK'p +
\ (hzta)y'K'p = y'aK!,
B, }‘Y ¥ g"r Z!:’.;Y +CY
=
: \
Ta 0 /’ \ Dewer = D FS
/ Py "\ Hrotan = H + Depr
s/ \ D
" Y-2 R4 \
4 \
l, \
Pl TS \
z / ....... \\
A' Smea [
78 T TN X v

DIAGRAMA DE PRESIONES PARA UNA TKBLAESTACA
EN CANTILIVER LOCALIZADA EN UN SUELO
GRANULAR

Las  tablaestacas en suelos cohesivos, - se
desarrollan similarmente a las ubicadas en suelos granulares,
con las variantes de influencia de los suelos cohesi'vos,
tales como la consolidacién en zonas de presién pasiva,: la
formacién de grietas de tensién en la zona activa, El
analisis de las tablaestacas en suelos cohesivos se basan en:
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EMPUJE DE SUELOS

~2C ey ZONA DE TENSION

. o DIAGRAMAS DE
| PRESION
| Y MODIFICADOS

1 1 POR EL NAF, 1A
H /7 ESTRATIGRAF1A,

R)\ 5 Y
LINEA DE =" % gl sy
DRAGADO y |A LR

.
‘

o e B RIITIIIITS
v )

hy

BY ppkstoy  erecriva
SOBRE LA LINEA DE
D DRAGADO

4C’-"q AC + 4
TABLAESTACA EN SUELO COHESIVO

Gy = q'KA - 2CJ]C

0y = q'Tan’(45 + §/2) + 2cTan(45 + ¢/2).

0 = q'Ke + 2cyfK,

ap = YHTan’ (4549/2) +2¢Tan{45+4/2

7. : up-q+2¢
) 0, =q-2¢

— L S SRR
o) = q'Tan’(45 - ¢/2) ~ 2cTan{45 - ¢/2)

En el punto “A” sobre el lado izquierdo de la
tablaestaca en la linea de dragade, ' = 0 y la presién neta

en “A" es!

{YHKy ¥ Y,HK, se sustituyen por g' cuando $ 20

6 -0 =2~ (q -2) =4c- ¢
Ya que K, = Ky = 1.0
En el punto “B” las presiones son;

6=YD-2¢c 6 =q +yD+ 2

G -0 =YD+ q =-2¢-(yD=~2) =4c+q
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La suma de IFy = 0, para la estabilidad de la
tablaestaca, y sacando dreas de los diagramas de presién:

Rat2/2 (dc-q t4c+q') -Dldc-4q)=0
2= [D(4c - q') - Ri}/dc

También para el equilibrio la suma de momentos en
cualquier punto debe ser cero, con respecto a la base:

Raly+ D) + D¥/2 {dc - q') +2%/34c= 0
D*{dc = q') = 20Rs = (Rall2¢ y + Ra}/(20 + q'}] = 0

La profundidad D, encontrada con esta expresién
puede incrementarse de un 20 a un 40 &,

4.204'- mcm. .

Fl sistema de anclaje, para contencién de suelos o
taludes es una técnica austriaca, que primordialmente se
utilizo para la construccién de tuneles, este metodo de
retencién de excavaciones pafticularmente se utiliza en roca,
ya. que ésta propicia una mayor resistencia, pero. se puede
implementar en -suelos teniendo una variada forma de trabajo
tal como la fricclén, producida a lo largo de toda la barra
del ‘ancla, '

El procediniento de anclaje propicia, que el
elemento de sujecién, se introducido al terreno por medio de
una perforacién o asi mismb en alguna fractura dentro de la
masa del terreno, complementando la obra con un relleno de la
perforacién o fractura para lograr un trabajo continuo a lo
largo de todo el elemento,

8.~ COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD, Manual de disedo y construccién de ohras -
civiles, TOMO B.2.4.
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Las caracteristicas de los elementos .de anclaje
varian de acuerdo a las caracteristicas de carga, resistencia
y de fuerza proporcionadas por el terreno en donde se
realizara la excavacion y por consiguiente el empleo de
estos,

Pe acuerdo a las caracteristicas de los elementos
de fijacién, los pardmetros de colocacién vaflan conforme la
longitud requerida de anclaje, teniendo como caracteristicas
principales al é&ngulo de inclinacién con respecto a la
horizontal teniendo:

Longitud del ancla angulo de bisel

2,0m 45°
3, 0m 30 - 35°
40m 20°

Los - principales tipos de énclajes actualmente
utilizados se presentan a continuacién:

ANCLAJE PUNTUAL: Este tipo de anclaje esta ligado a

las caracteristicas mecinicas de la pared del barreno en la :

zona de anclaje, baséndose en los principlos de_expansibh de
las zapatas, este procedimiento se utiliza en terrenos poco

resistentes,

La capacidad de este tipo de anclaje reside desde
el fondo de 1la perforacién sobre el drea de la campana y a lo
largo de la perforacién, esta capacidad se calcula seguni

Pb = Ab pb + As fg = n/d(d? - da’)Nc C + & da s fg
Donde!
Pb = Capacidad de la campana.
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Ab = Area de soporte de la campana,
pb = Presién de soporte de la campana,
d = Didmetro de la campana,
da = Didmetro de la perforacién
Nc = Factor de capacidad de carga,
C = Cohesi6n del suelo,
1s = Longitud del ancla de friccién,
fg = Esfuerzo unitario entre el suelo y el
ancla,

SOPORTE

MURO

! ANCLA

ESQUEMA DE DESARROLLO DEL ANCLAJE
PUNTUAL,

ANCLAJE - REPARTIDO; "En -este, se basa en los
principlos de friccién entre cuerpos, ya que el método de
hincado del ancla requiere de una mezcla de material, que
propicie la adherencia necesaria entre el elemento y el
terreno, '

la capacidad de un ancla se calcula mediante la
expresion:
Ps = Ac * fg = n*da*la*fq
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Dénde}
Ps = Capacidad de anclaje (Ton)
Ac = Area cilindrica entre la frontera suelo-
ancla
fg = Esfuerzo unitarlo entre la frontera
suelo-ancla,
da = Didmetro de la perforacién,
la = Longitud de la perforacién,
Segin la figura siguiente;

LINEA DE TERRENO

SOPORTE

MURO

la = long, del ancla
1t = long. del soporte
da = didmetro de la
perforacién,

ANCLA

ESQUEMA DEL DESARROLLO DE UN
ANCLAJE REPARTIDO,
las caracteristicas principales de las anclas
utilizadas para la retencién de muros, se basan en el
diémetro del ancla, y el Area transversal de la misma:

CAPACIDADES COMUNES DE BARRAS ANCLAS
(Kips)
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RNEXO B

EMPUJE DE TIERRAS

ANEXO E
\

EMPUJE DE TIERRAS
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El empuje de tierras que se presenta en los muros
de la cimentacién del presente proyecto, se realizaron
siguiendo las recomendaciones establecidas en el Manual de
Diseflo de Obras Civiles de la Comisién Federal de
Electricidad, ‘

Tomando en cuenta las caracteristicas
estratigrdficas y fisicas de los materiales del subsuelo y
considerando que la cimentacién del proyecto se a base de un
cajén y pilotes, se emplean los sigulentes efectos de
anélisis,

A.~ Presién hidrdulica que ejerce el agua,
exbresada como el producto del peso volumétrico por la
profundidad,

B,- Empuje de la masa del suelo, en la condicién de
reposo,

C.- La accién de la sobre carga uniforme repartida
en la superficie del terreno natural, comprendiendo un érea
rectangular continua al muro de excavacién, obteﬁiéndose los
esfuerzos producidos en la parte media del 4rea afectados por
un coeficiente de empuje.

D,~ Consideracién de las condiciones sismicas, con
un coeficiente sismlco correspondiente a la zona del lago de
0,40, '

Las caracteristicas de la cimentacién y las
condiciones del subsuelo, son las que determinan el efecto
del anadlisis de reposo, estableciendo que por ser ‘una
estructura .con cajén para su cimentacién, esta no debe
pernitir ningin tipo de movimiento,
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El esquema de aplicacién del empuje se establece
! seqin la figura siguientey

MATERIAL CONSTITUTIVO

. 10,00m
N e Arenas arcillosas,
W= 2,00 T/n raices, basura, 'y
o rellenos de

demolicibn, con W =
‘ v 508,

4,9n  f et Befale Modulo de POISSON
aprox, A 0,375
comparable con- -una

CONDICION ANALIZADA .
arcilla dura,

[ De acuerdo a la teoria establecida por RANKINE, el
coeficiente de empuje en reposo se calcula mediante la
e relacién de POISSON:

Ko = /(1K) = 0,375/ (1-0,375) = 0,60

Ko = 0,60

El efecto del empuje debido al suelo se calculo
como un suelo cohesivo:
E Segtn RANKINE:
i R ; Eo= Koy H
: Dondet
§ Ko = 0,60, Coeficiente de empuje en reposo,
; y =1,45, Peso volumétrico del material,
H = 4,20 m, Altura del muro.

i Por lo que el empuje un suelo, constituido por
: relleno - artificial, y el nivel frgatico a 2.20 m de
profundidad, sobre un muro de 4,20 m de altura es:
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EOpm » 2,200 = 0,60%(1,45)#(2,2) = 1,914 ton/m’
EOm « 1,20 = 0,60%{0,45)%{2,0) = 2,454 ton/m’
Eolgmo) = 2,454 ton/mz

En este caso no se pueden aplicar otras teorias,
para resolver el empuje en reposo, ya que es el mismo
criterio de aplicacién de RANKINE, en todas las teorias

existentes,

El empuje del suelo se puede calcular con
aproximacién, empleando la siguiente tabla:

{FEBEGEBIDAD ESPESOR ]’ Fo Ko PoKo ‘EEFE?E"

M) ) 0| pgpey | ADIMENCE, 7Y
0.0 0,0 ] 0,00 | 0.60 | 0.00 | 0.00 | 0,00
1.0 0 T T T, T 0.6 | 0.87 | 0.87
7.0 1,0 [ T8 [ 1,05 [ 0,60 | 0,87 | T4
7.2 077 ] 0.45 | 0,00 | 0.60 | 0.054 | 1.7%4
3.0 58 [ 0,45 | 0.36 | 0,60 | 0.217 | 2,011
7,0 1.0 | 0,45 | 0,45 | 0,60 | 0.217 | 2,228
7.2 I I I R R

EHFOJE MAXING | 2,202

]

El resultado del calculo del empuje debido a la
masa de suelo deslizante se muestra en la figura E-1,

El empuje debido al efecto de la sobrecarga, que se
encuentra perimetralmente a la excavacién, se calcula de
acuerdo a la teoria de distribucién de esfuerzos propuesta
por BOUSSINESQ, para una 4rea uniformemente distribuids, 'y

los siguientes pardmetros:
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ANEXO E EMPUJE DE TIERRAS

CARGA DISTRIB,
W= 2,0 T/M
LARGO DE CARGA
X = 26,00 M,
ANCHO DE CARGA
Y = 10,00 M,
COEFICIENTE

Ko = 0,60

52,00

4.0 pycavACION BARA 1A

CIMENTACION

CARGA DISTRIBUIDA

Empleando la tabla siguiente se calculan los .
empujes debidos .a la sobrecarga, y los resultados  se
muestran en la figura E-1, '

=
o

BROF, | m n Wo W " 0z
(m) ton/m’ | 2*Wo*H ton/n’
0,00 0 © 0,251 | 2,00 [-1.004 | 0,60 [ 0,600
0,50 [ 52,00 | 20,00 0,251 { 2,00 | 1,004 { 0,60 | 0,600
1,00 | 26,00 ) 10,00 | 0,251 | 2,00 | 1,004} 0,60 | 0,600
1,50 | 17,33 | 6,67 | 0,250 | 2,00 | 1,000 ( 0.60 | 0,600
2,00 13,00 ( 5,00 0,250 | 2,00 { 1,000 ( 0,60.( 0,600
2,20 | 11,82 | 4,55 [0,2495) 2,00 } 0,998 | 0,60 | 0,599
2,50 | 10,40 | 4,00 | 0.249 | 2,00 | 0,996 ( 0,60 | 0,598
3,00 8.67 | 3,33 | 0,248 } 2,00 | 0,992 { 0,60 { 0,595
3,50 7,43 |:2.86 | 0,247 | 2,00 | 0,988 | 0,60 | 0,593
4,00 6,50 2,50 | 0,245 [ 2,00 | 0,980 | 0,60 [ 0,588
4,20 6,19 ] 2,38 | 0,244 2.00 0,76 | 0,60 | 0,586

El empuje debido al efecto de la presién hidrdulica
calcula como el peso volumétrico del agua por la profdndidad,
obteniéndose el siguiente analisis; los calculos del empuje
por el agua se muestra en la figura E-1,
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" ANEXO B

EMPUJE DE TIERRAS

PROF, E PROF', E PROF, E
n YH n i ) YH
0.0 2.2 0,0 4.0 1,8
0.5 2,5 0,3 4.2 2,0
1,5 3.0 0,8 4,5 2.3
2,0 3,5 1.3

El ‘empuje debido a las ‘solicitaciones sismicas, se

calcula a partir de la siguiente figura y' las. expresiones

adjuntas, el resultado del empuje por sismo se presenta en la

figura C-1,

p=00

y= 145700\

\

B =450 + ¢/2
b=a/tan ¢
Basy = (C/Q)*H

P=Equ/a

Calculando las expresiones anteriores se obtiene:
P =5+ §/2

= 45° + 0/2 = 45°

b=a/tan ¢
= 4,20 / tan 45° = 4,20 m
W= {(b*H)/2)* ¥
= ((4,20%4,20)/2)*1,45 = 12,789 t/m,
Eoisn = (C/Q) W

= (0.40/3)#12,798 = 1,7064
P=Egm/ a
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ANEXO B : EMPUJE DE TIERRAS

= 1,7064 / 4,2 = 0,406 ton/n’

El resultado final del empuje total que se.ejerce
sobre el muro de la excavacibn, es lqual ala suma de los
empujes debidos a 1a masa del suelo, a la presién hidraulica,
a la sobrecarga y al efecto del sismo, segin la figura E-~2,

Para el calculo de las estructuras de contencién
los resultados finales se consideran en la envolvente de
PECK, donde el esfuerzo total es igual a la envolvente
trapezoidal, con base mayor igual al 75% de la profundidad y 
la altura es igqual a:

H = .2%a/(Btb)
Donde:
H, es la presién horizontal méxima,
a, volumen de esfusrzos totales, debido a
todos los efectos analizados.
" B, profundidad maxima de excavacién,
b, 0.75 B, ’

De la envolvente de PECK, figura E-3, el muro de la
cimentacion soportara esfuerzos diferidos de 2,65 a 7,98
ton/m’, los cuales se resuelven calculando el muro para una

' presion-de 7,98 ton/m?,

la posibilidad de tener una falla en el fondo de la
excavacién debida al esfuerzo cortante, se determina mediante
la expresién establecida en el reglamento de construcciones

del distrito federal, como:
PyFct qF'c<CNcHFR

donde:
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RNEXO E EMPUJE DE TIERRAS

Py, presién vertical total del suelo

extraido, en ton/m’,
Fc, Factor de carga igual a 1,40,
q; Sobrecarga superficial igual a 2.00
ton/m?,
F'c, Factor de carga igual a 1,10,
C, Cohesién media del material por debajo de
1a excavacién, igual a 3.00 ton/m?,
Nc, Coeficlente de capacidad de carga:
Segin SKEMPTOM:
Ne.= 5,14 ¢ (1 + 0,25(DE/B) + 0,25(B/L}}
donde;
Df, Profundidad de desplante,
B, Ancho del cajén,
1, Longitud del cajén,
FR, Factor de resistencia lgual a 0.70,

Obteniendo que para una profundidad de desplante

igual 4,20 m
Pv=yH=1,45% 4,20 = 6,09 ton/n’
Fc = 1,40
q = 2,00 ton/n
Flc = 1,10
¢ = 3,00 ton/m?
Ne = 5,14%(1 + 0,25(4,2/14) + 0,25{14/52)
Ne = 5,87 |

R =0,70 ‘ ,
6,9*% 1,4 42,0+ 1,10 <3,0¢587+*0,70

10,73 ton/m’ < 12,73 ton/m?

El resultado anterior indica que no existird falla .
de fondo en la excavacién de la cimentacién,
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ANEXO B EMPUJE DE TIERRAS

La estructura de retencién a utilizar, serd un muro
a base de tablaestacas, con una profundidad méxima de 4,50 m.
de profundidad.

Las caracteristicas de la tablaestaca a utilizar
son las siguientes:

Con la excavacién a una profundidad de 1,00 m, se
colocara una proteccién con repellado de mortero de cemento
de 2,50 cm de espesor, sobre una malla de alambre tipo
gallinero, anclada al talud con varillas de 3/8" y 0,60 m, de
longitud con una separacion de 0,70 m, de eje a eje, segin la
figura siguiente,

N,B, 0,00

REPELLADO - APLICADO
SOBRE = MALLA  DE
GALLINERO, ANCLADA,
CON ESPESOR DE 2,50
N,

REPELLADO

ANCLAS DE
3/e" ‘

0,60 M

A partirvde 0,60 m, de profundidad se hincardn
viguetas metdlicas de seccién I, de 0,20 m de longitud de
alma y 5,50 m de longitud, con.una separacién de 2,00 m,
entre las viguetas se colocaran polines de madera de 0,10 m
de lado, soportados por troqueles, utilizando una viga de
reparticién, proporcionando una excavacién méxima de 4.50 m
segin las figuras siguientes,
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2,00 4

S
v

POLIN DE 47X4"

POLINES '

PERFIL METALICO

FUNCIONAMIENTO DEL MURO DE 'I’ABIMSTACA

—=

LO2A DE

107A DE
CINENTACION

CIMENTACION

PERFIL METALICO

]
=
=
]
—
=
p<4
g
>
&=
—
aQ
o
| Sov—

-1
CAJON DE
1OIA DE CIMENTACION
CIMENTACION ‘
B e
PERFIL METALICO Ll PERFIL METALICO ’

DESARROLLQ DE LAS ETAPAS DE EXCAVACION
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EMPUJE DE TIERRAS

EMPUJE HORIZONTAL EN T/M°
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EMPUJE DEBIDO A AGUA.

EMPUJE DEBIDO A LA SOBRECARGA.
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EMPUJE DE TIERRAS
EMPUJE HORIZONTAL EN T/M
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144



ANEXO B EMPUJE DE TIERRAS

| DIAGRAMA DE PECK

EMPUJE ton/m’
0 © 1,0 2,0 3,0 4,0
: 1,0 ' \
o A
F
v
N 2.0
D
1
D
3,15
A 30
D
)
N 4,0
M /
3.454
5,0

Analisis de disefio de la obra de
retencién del empuje ejercido sobre el
uro de la cimentacién de tipo cajén,

FIGURA No. E-3
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cAPiTULO V.

CAPACIDAD
DE
CARGA
EN
SUELOS

RESUMEN:

En  este capitulo se desarrollan las
distintas teorias de capacidad de carga, que han
planteado para el anilisis de un suelo; asi como
las especificaciones implementadas -en el
reglamento. de - construcciones - del  distrito
federal, _ ‘

‘Se presenta también el anilisis de la | |
capacidad de carga del suelo en estudio, :
describiendo el procedimiento. de célculo.

CONTENIDO:

5,1,- TEORIAS DE CAPACIDAD DE CARGA.
5,2.,- ANEXO F (CAPACIDAD DE CARGA) .
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5,1,~ TEORIAS DE CAPACIDAD DE CARGA.

Los métodos teéricos mas generales para determinar
la capacidad de carga de los suelos, tienen sus fundamentos
en las natemiticas aplicadas y en la mecanica del medio

_ continuo,

Para la aplicacién de las teorias de capacidad de

carga se analiza el modelo mecdnico de KRISTIANOVICH, Este

modelo tiene una representacién sencilla, el modelo considera
una balanza con un desplazamiento restringido por-la friccién
de la guia de los platillos, si a esta balanza se le aplica
una carga en uno de los platillos, tal que sea suficlente
para que venza la friccién existente en la guia de la
balanza,

Considerando que el equilibrio critico de 1la
balanza, el momento en que la balanza pierde su equilibrio
con cualquier incremento de carga en cualquiera de los
platillos, por muy pequefla que esta sea,

La analogia de la capacidad de carga{_de acuerdo a
la estabilidad de las estructuras desplantadas sobre un suelo
se repregsenta de acuerdo al siguiente andlisis;

En un platillo de la balanza existe una carga P y‘
se requiere conocer la carga Q que colocada en el otro
platillo contrarreste el efecto de P, y mantenga a la balanza
en equilibrio critico, este problema puede tener 2
soluciones:

Teniendo que!
: A) Q<P

B)Qg>P
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CAP{TULO V CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS

La representacién de las soluciones anteriores se
presenta a continuacién:

A) B) Q>P

.
W

i ]
CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELQO
Q> P

Q<P

MODELO MECANICO DE KRISTIANOVICH
PARA EL ANALISIS DE LA ESTABILIDAD DE UN CIMIENTO,

5,1,1,- TEORIA DE TERZAGHI' .

Esta teoria implementada por TERZAGHI cubre el caso
mas . general de suelos cohesivo-friccionantes, Siendo 1la
teoria mis usada para determinar la capacidad de carga en
cimientos poco profundos, aplicéndola en donde el cimiento se
comporta de la siguiente forma B 2 Dy despreciando la
cortante 1, haclendo la equivalencia del sueio arriba del

nivel de desplante como un sobre carga q.

Con base en los estudios de PRANDTL en suelos
cohesivos, TERZAGHI extendié el estudio a suelos de tipo
cohesivo~fricclonante, proponiendo un mecanismo de falla, en
el cual la zona I, es una cufia que Se mueve Como ‘un cuerpo
rigido con el cimiento, en direccién vertical hacia abajo) la

1,~ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, "“TEORIA Y
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992,

148



captTULO V CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS

zona II es la deformacién tangencial radial y la zona III es
la zona de estado plastico pasivo de RANKINE,

E—-l—a By !

DR EX

EQUIVALENCIA DEL SUELQ SOBRE EL NIVEL DE DESPLANTE
CON UNA SOBRE CARGA DEBIDA A SU PESO,

|4

MECANISMO DE FALLA DE UN CIMIENTO CONTINUO POCO PROFUNDO

Para que el cimiento penetre deberdn de vencerse
las fuerzas resistentes de cohesién y la resistencia pasiva
en las superficies AC. Y en el caso de existir una falla

incipiente, estos empujes forman un dngulo ¢.
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Despreciando el peso de la cuila y considerando el
equilibrio de las fuerzas verticales se obtiene la siguiente
expresion;

qeB = 2P, + 2C¢ Sen ¢,

Donde qc es la carga de falla en el cimiento,

qB = 2B, + 2{Bc/2Cosd} Sen ¢.
c = 1/B (2P, + Bc Tan ¢)

Donde P, es (P + Py + Dyl, Siendo cada uno la
componente de la cohesién en la superficie CDE, la componente
de la sobrecarga q = y.Dr en la superficiekAE y la componente
debida a los efectos normales y de friccién en la superficle
CDE respectivamente, '

Y calculando algebraicamente los valores de Py Ppys

Y Py S obtiene que la carga de falla es igual a:
: | Qc=ch+VD;Nq;~HyBN,

Donde qc es la presién maxima'que puede darse ‘al
cimiento por unidad de longitud, sin provocar la falla del
suelo,

Y N, Ngp Ny, son factpres de capacidad de carga,
debidos a la cohesién, lé sobre carga y al peso del suelo
respectivamente. ‘

Esta ecuacién es la fundamentalidentro de la teoria
de- TERZAGHI, la cual permite calcular en principlo la
capacidad de carga dltima de un cimiento poco profundo de
longitud infinita con carga vertical, Los valores de los
coeficientes de capacidad de carga se obtienen a través de la.
grafica siguiente:
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VALORES DE ¢
T TR T P A
NN EUENET -
Ne N \ 4 30;" ¢ = 44°, N, = 260
\\ \ | /N [ = 48, = 780

¢ 110

[} 504 10 0 10 ] @ 6 8
VALORES DE N; Y Nq VALORES DE W,

FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA

Este mecanismo de falla propuesto por TERZAGHI,
supone que al ir penetrando en cimiento en el suelo, se
produce un desplazamiento lateral, de modo que los estados
plasticos desarrollados inicialmente se amplian hasta los
puntos E! y E, de tal manera que en el instante de la falla,
toda la superficie trabaja al esfuerzo limite,

Este tipo de falla se conoce como falla general, en
materiales arenosos o - arcillas muy blandas, donde la
deformacion crece mucho cerca de la carga de falla, el
cimiento penetra pero no- logra desarrollase el estado
pldstico hasta los puntos E y E', sino que la falla ocurre
antes, a carga menor, al llegar a un nivel de asentamiento,
~ que para el cimiento equivalen a la falla del mismo,
conociéndose como falla local,

Para conocer la capacidad de carga, de un modo
aproximado en la falla local, se utiliza la siguiente
expresion:

€' =2/3C ; Tan¢'=2/3 Tan $
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La capacidad de carga ultima respecto a la falla
local queda representada por la expresién siguiente;

qC=2/3CN’C+VDpN‘q+HYBN'7

TERZAGHI propuso una mecdnica para el andlisis de
capacidad de carga para cimientos cuadrados Yy redondos
estableciendo las siguientes expresiones:

CIMIENTO CUADRADO:
g =13 cNe+yD Nyt 0. 4yBN

CIMIENTO CIRCULAR;
Ge=1.3cNc+yDpNg# 0.6yRN

Estas ecuaciones corresponden a estructuras con
carga vertical sin la existencia de una excentricldad,

.De la misma forma propuso que para suelos puraﬁente

cohesivos, con C # 0 y ¢ = 0, los siguientes pardmetros:

Ne = 5.7, Ng= 1,0, N, = 0,0

A continuacién se presenta un programa en lenguaje
basic, el cual puede ser ejecutado en procesadores manuales o
calculadoras que manejen este tipo de lenguaje, éste programa
se elaboro siguiendo la teoria propuesta por TERZAGHI, para
el analisis de la capacidad de carga de un suelo, requiriendo
de conocer los parémetros propuestos por el mismo TERZAGHI,
de -este modo el programa desarrolla que tipo de falla se
presehtara en el suelo, y que tipo de cimentacién utilizar en
el analisis.
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PROGRAMA EN LENGUAJE BASIC
#++CAPACIDAD DE CARGA***
##4TECRIA DE TERZAGHI**+

5 SET R(3)

10 REM “##% CAPACIDAD DE CARGA *¥##
15 REM “#*% TEORIA DE TERZAGHI ###/
20 INPUT “DAME C=%)C

25 INPUT “DAME FI=")F

30 INPUT “DAME GAMA=")G

35 -INBUT “DAME PROF=")Dp

40 INPUT “DAME BASE="/B

45 INPUT “DAME Ngq="Nq

50 INPUT “DAME Ne="jNc

55 INPUT “DAME Ng="Ng

60 INFUT “DAME Nql=";q1

65 INEUT “DAME Ncl=“jel

70 INPUT “DAME Ngi=*)gl

75 TINBUT “1 OR 27)a

80 ON a GOTO 85, 170

85 INPUT "3 OR 4"ja

90 - ON a GOTO 95, 115

95 PRINT “FALLA POR CARGA"

100 LET qceC*Nc+G*Dy*Nq+0,5+G*BNg

105 PRINT “CAPACIDAD DE CARGA qc="jqc
110 GOTO 185

115 INBUT "5 OR 6"1a

120 ON a GOTO 125, 150

125 BRINT “CIMIENTO CIRCULAR”

130 INPUT “DAME RADIO R=";R

135 LET qce=1,3*C*Nc4G*D;*Nq+0,6*G*R¥Ng
140 PRINT CAPACIDAD DE CARGA qec="iqc
145-GOTO 183

150 PRINT “CIMIENTO CUADRADO”

155 LET qc=1,3*C*Nc+G*D#Nq+0,4*GYB¥Ng
160 ERINT “CAPACIDAD DE CARGA qcm“jqc:
165 GOTO 185

170 ERINT “FALLA LOCAL"

175 LET qc=0,66*Cocl4G*Drql0,54G*B*gl
180 PRINT “CAPACIDAD DE CARGA ULTIMA gc=*qc
185 PRINT “FIN DEL ANALISIS"

190 END
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5,1,2,~ TEORfA DE SKEMPTON® .

SKEMPTON, desarrollo una teoria de capacidades
carga para suelos puramente cohesivos, basdndose en las
limitaciones de la teoria de TERZAGHI,

SKEMPTON propuso adaptar una expresién para suelos
cohesivos, totalmente an&loga a la de TERZAGHI, estableciendo
la siguientet '

qc = C Ne + ¥ Dp

Donde N ya no vale 5,7, sino que varfa con
respecto a la relacién B/D, donde D es la profundidad de
desplante del cimiento en un estrato firme y B es el ancho
del mismo, desarrolléndola a partir det

0
F
Asl cIpcu ROCIJAD DO
Ce v
T ped -
o,’ ' GOL—~1"
R - P
SELo 1 D7 ] CIR] LAR
Dy COHESIVO D / 0025 ¥ 55.16
ID T Rl 0.6 7.115.
e f o 0.105 7 :
Mr 618,116,
R .01 8,41 7.0
G2 ST16.617.
VALORES DE Ney SEGIN ~ a ™ 018074
SKEMPTON, PARA SUELOS N 019,017,
PURRMENTE COMESIVOS, c 1 24.,0[ 9,017,

2.~ JUAREZ BADILLO ¥ RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, “TEOR{A ¥
APLICACION DE LA MECANICA-DE SUEL03", 1992
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5,1,3,~ TEORIA DE MEYERHOF® ,

En la teoria que propuso TERZAGHI, no se consideran
los esfuerzos que se desarrollan en el suelo por arriba del
nivel de desplante de la estructura, tomando a estos solo
como cargas flexibles,

MEYERHOF, en su teoria trato de cubrir este defecto
de la' teoria de TERZAGHI, proponiendo que para' cimientos
largos las superficie de deslizamiento y la de falla tienen
la siguiente forma:

MECANISMOS DE FALLA PROPUESTOS POR
MEYERHOF, A} CIMIENTO A POCA- PROFUNDIDAD,
B) CIMIENTO A GRAN PROFUNDIDAD,

Sequn - MEYERHOF  los diagramas anteriores .. se
comportan de la siguiente manera:

1,- La cuda ABB' es la zona de esfuerzos uniformes,
considerada en estado activo de RANKINE,

2,- La cula ABC, es la zona de esfuerzo cortante
radial, '

3.+ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, “TROREA ¥
APLICACION DE LA MECANICA DE SUBLOS™, 1992 ‘
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8 ‘ )
! d=y0 D fon =44 La- /
[ ¢ iil 1 l e /
. q

| Fymexab+ Pylang /

Terzaghi and Hansen
; Gm gact of ¥aM' For Hunsen, vaboﬁ_a-u«»!
i o Ymgud oo xd X 2
‘ od ot o = logspinalfor ¢ >0 Teruaghi o = ¢
” - w - ‘ .

; INTERACCION SUELO-ZAPATA UTILIZADA PARA EL ANALISIS DE
| LA CAPACIDAD DE CARGA EN UN CIMIENTO LARGO, A LA
i I2QUIERDA TERZAGHI, ‘A LA DERECHA MEYERHOF

3,- La cula BCDE es la zona de transicién, donde
los esfuerzos varian desde el estado de corte radial hasta un
estado plastico pasivo.

4,~ La extensién de la zona de estado pldstico
depende de la profundidad del cimiento y de la rugosidad de
la misma, ‘ '

5, La linea BD es la superficie libre equivalente, k
sobre la ~cual actlan los esfuerzos -normales Po, Yy

tangenciales So, correspondientes al material contenido en la
cuita BDE,

La * expresién ~que ‘desarrollo MEYERHOF para el
andlisis de la capacidad de carga la establece como:

g=CN+PoNy+0.5yBN
Slendo esta de su. planteamiento original de

capacidad de carga.

MEYERHOF, sustituyo su planteamlento original,
fundamentandose en el conocimiento empirico, donde plantea
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una ecuacién original muy parecida a la ecuacién propuesta
por TERZAGHI

G =CHNc+yDNg+ 0,5yBUY,

Donde, para cimientos largos los coeficlentes de
carga sont

Ny = " ™ N§

Ne = (Ng - 1) Cotd

Ny = (Ng - 1}Tan(1,4¢)

Para  cimientos cuadrados y  rectangulares
superficiales, propuso una gréfica para estos coeficientes de

carga,
£ 1000 CIMIENTO SUBERFI
A CIAL LARGO (D<B)
e -
P e CIMIENTO SUPERFI S
0 CIAL CUADRADO T
R (D(B) ../ _»" l'
E o o PILOTES (D/B>4) | . Sy
L] i J7 )
Ve
D o
E 100 '
N

o i
A
P s
A o
c 4 A4
I i
D Neos f [Nq,
A g ; - A L/ .
D 10 R 2 3 '1' /4'

2 / ...- ‘, P 4'{1
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DE
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5,1,4.- TEOREA DE VESiC',

Dentro de la teoria de VESIC, surgieron hechos
significantes sobre la capacidad de carga de los suelos, su
teoria se basa en la relacién de un cimiento superficial
sobre  suelo homogéneo sujeta a cargas - vertlcales

concentradas,

En su criterio VESIC, propuso tres modos de falla
del suelo, las cuales se caracterlizan por:

A) FALLA DE CORTE GENERAL:

Este tipo de falla se caracteriza por tener un
patrén bien definido, con ‘una superficie de deslizamiento
continua desde el borde de la cimentacién hasta la superficie
natural del terreno del lado opuesto, Esta falla seqin VESIC
es de tipo catastréfica, describiendo una expansion del suelo
a los costados del cimiento, produciendo el colap56 de la

‘estructura por un solo lado.

ABUNDRMIENTO DEL .

i,

5,

LINEAS DE ™,
INFLUENCIA °

DIAGRAMA DE FALLA EN CORTE GENERAL

i

4,~ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de Suelos, TOMO II, "TEORfA ¥
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992
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B) FALIA POR PUNZAMIENTO:

Esta falla se caracteriza por un patrén que no es
facll de observar, donde un aumento de carga relacionado con
una compresién volumétrica del suelo  son el principal
causante de la falla, Cuando la presién bajo el cimlento
aumenta Se produce un una ruptura vertical bajo en cimiento,
motivo por el cual no se aprecian movimientos previos a la
falla,

DIAGRAMA DE FALLA POR PUNZAMIENTO

C) FALLA POR CORTE LOCAL:

Estéd falla se caracteriza por un mecanismo que solo
se define bajo el cimiento, el cual consiste en una cula vy
superficies de deslizamiento que empiezan en los bordes de la
cimentacién, como en la falla' general, pero se pierden en
algin punto préximo-al cimiento sin que ‘exista desarrollo en
la superficie . del terreno, tamblén se presenta ‘un
asentamiento del cimiento, pero sin que se produzca una falla
constructiva ni desplome de la estructura,
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TARLAS DE FORMULA Y COEFICIENTES
DE
CAPACIDAD DE CARGA EN SUELOS

TABLA 5,1,~ ECUACIONES DE CAPACIDAD DE CARGA,
PROPUESTA POR TERZAGHI, MEYERHOF, HANSEN Y VEStcC,

TERZAGHI! VeR 7ABLA 5,2 PARA VALORES T1PICOS Y DE Kpy
qULT=CNCSC+7DFNq+045‘fBN1 Sf
Donde!
Ny = a® / [2 Cos® (45° + §/2)
a =gl @RVt d
M= (N - 1)Cot §
Ny = [ Tand/2 (Ky/ (Cosip=1))]
CIMIENTO LARGO,  REDONDO, - CUADRADO,
S¢ 10 1.3 1,3

5, 1,0 0.6 0.8

MEYERHOF} VER TABLA 6.3 PARA FACTORES DE FORMA, PROFUNDIDAD
& INCLINACION,

CARGA VERTICAL;

Qur * C Ne Scde+ ¥ Dr Nq Sq dq + 0.5»‘/ B NY 51dy
CARGA .INCLINADA;

Quir = Cc Nede i+ ¥ Dy Nq dq iq+ 0.5yBN, 'iydy
Donde: ) ‘
Np = e Tan? (45° + ¢/2)
Ne = (Ng - 1)Cot ¢ .

M= (N - DTan (1.49)

HANSEN: VER TABLA 5.5 PARA FACTORES, ‘
GENERAL} :

Gur = © N Se de de ge bet ¥ Dr Ny dg dogq g+ 0.5 ¥ BNy 4,0y gy
b, '
CUANDO ¢ = 03
Qur = 5.148y(1 + S'¢+ d'c = Mo - b'e~g'c) +y D
Donde;
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Ny = mismo que MEYERHOF escribié
Ne = mismo que MEYERHOF escribid

Ny = 1.5(N; = 1)Tan

VESSC: ver 7ama 8,5

Use la ecuacién de HANSEN;

N; = mismo que MEYERHOF escribié
Ne = mismo que MEYERHOF escribié

N, = 2(N, + 1) Tand

TABLA 5.2,- FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA PARA 1A
TEOR{A DE TERZAGHI,

¢ Ne Ny N Ky

0 507 1.0 0.0 0.8

3 T3 % 0.5 V)

10 )3 ] 1.2 0,7

15 17,3 e 7.5 15,6

7 17,7 T 570 7570 5
75 75 7.7 5.7 3.0 :

30 T2 7 7 57,0

7] 6 36,3 3.0

3 5.8 1 TN 5.0

70 5.7 5.3 10,4 11,0

B | 2.3 173.3 297.5 796,0

10 VR 77,3 780.1

) T ERS) 53,2 50,0

TABLA 5,3.,~ FACTORES DE FORMA, PROFUNDIDAD E
INCLINACION ~PARA LA ECUACION DE CAPACIDAD DE CARGA DE

MEYERHOF,
+ FACTOR VALOR PARA

FORMA: Sc=1+0,2KB/L - T000¢ '
Sg=8=1+¢01KB/L ¢>10
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S4=8 =1

b=0

PROFUNDIDAD: d: = 1 + 0,2y D/B
dg=dy=1+0,1JK De/B ¢ > 10

dg=d =1

1000 ¢

$=0

INCLINACION: i,

(1 -6/
0

4
4

iq = (1 - 8/90)

TODO ¢
4> 10
$=0

K = Tan?{45 + §/2)

TABIA 5.4, FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA PARA LAS
TEORTAS PROPUESTAS POR MEYERHOF, HANSEN Y VESIC,

'y Ne Ng ; No/Neo A
O TSR PR PR BRI NI SR M
5 e ) e ] o ] or | o4 fozaz | o
10 a3t ] 25 | oa | o | 12 ] 020} 02m
5 L] 30 | n2 | ot | 2.6 | o3ss | 0,208
20 [wes| 64 | 20 | 28 | 56 [ 03] 05
25 20 107 | 68 | 6.8 | 109 { 0514 | 0,301
26 faz2s ) e ) 1o | s | 12,5 ) 0533 ) 0,308
28 |25.79 | 147 | 1009 | 1.2 | 167 ] 0,570 ) 0,209
30 | 3003 1804 | 150 | 157 ) 2204 | 060 | 0,289
22 || 232 | 2008 | 22,0 | 302 | 0.es3 | 0.276
3 [ 4204 [ 2004 [ 2607 | 311 | 410 [ 0608 | 0,262
36 [ 5085 | 3.7 | 40,0 | aaa | es.2 | 0746 | 0,247
1 |63t ] 489 | sen | a0 | 7o | o9 | o2m
10 | 7525 | eat | 7904 | o936 | 2003 | 0ues2 | 0,214
s | 13393 1307 | 200.5 | 2623 | 271.3 | 1007 | 0,172
50 | 266,50 | 218.5 | 567.4 | 70,7 | 761.3 | 1,185 | 0.131

TABLA  5.5.-  FACTORES DE
INCLINACION DE TERRENO Y BASE, SEGUN LAS FORMULAS DE HANSEN Y
VESfC, (H = HANSEN y V ='VESic)

FORMA,

PROFUNDIDAD,

FACTORES DE FORMA:

§'c = 0,2 B/L
Se=14 (N / Ne)B/L
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S¢ = 1 [cormion)
8= 1+ B/L Tand
§=1-0,4B/L

FACTORES DE. PROFUNDIDAD:
d'e=10,4k
de=1+04k
dg =1+ 2 Tand (1 - Send)k
dy = 1,00 para cualquier ¢

k=D/B para D/B <1
k = Tan™(D/B) para D/B > 1 (rad)

FACTORES DE INCLINACION:

e = 0,5 = 0,5 V(1-H/AGC,)
YVew = 1 = nH/ACN:
fe & dg = (1=1g)/(Ny = 1) para HANSEN y VESIC

fqw = {1 = 0,5H/(V + ACyCotd) )P
Cdqw = 11 = B/V + ACCotd) )
i = 11 = 0,7H/V + ACCotd) }17 (m=0)
By = 0 1= (0,7 = n/450°)H/(V + ACiCotd) )1 (n > 0)
b = 11 = B/(V + BC.Cot) 1°*!

m=m = (2+B/L)/{1+B/L) 1 H paralela aB
m=m = (2+L/B)/{1 +L/B) ; Hparalelaal

FACTORES DE TERRENO: BASE Y PENDIENTE,
g'e = po/1470
para VESIC use Ny = ~ 2 Sen ff para ¢ = 0
‘ g = 1 - o147
oy = Gy = (1 = 0.5 Tan f)°
G = G = (1 = Tan B)?
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FACTORES DE BASE INCLINADA:
ble = no/147°
be = 1 - no/147°
bey = exp( - 2 Tand)
bym = exp{ = 2,7 1 Tan)
by = byw = (1 = 1 Tand)?

5.1,5,~ APLICACION DEL REGLAMENTO DEL D.F.°

De acuerdo al reglamento de construcciones del
distrito federal, las cimentaciones que sean empleadas en
construcciones dentro del distrito federal y zonas conurbadas
a esté, deberan de cubrir su capacidad de carga, a partir de
los limites de falla y de servicio, para cada uno de los
tipos existentes de cimentaciones tales que:

CIMENTACIONES SUPERFICIALES!

ESTADO LEMITE DE FALLA,

Para suelos cohesivos:

L Q Fe/A < oNeFy + Py

Para suelos friccionantes:

I Q Fe/A < [By(N;-1) 44BN, /2)Fy + B,

Dénde: '

I Q F. ¢ Suma de acciones verticales en el nivel
de desplante afectado por su factor de
carga,

A : Area del cimiento, m?,

By : Presién vertical total a la profundidad

5, REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES. DEL DISTRITO FEDERAL, MNormas Técnicas
Complementarias, 'DISERO Y CONSTRUCIION DE CIMENTACIONES”,
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de desplante por peso propio del suelo,
t/me, '
Peso volumétrico del suelo,

Y, ¢

C t Cohesién aparente, determinada en
ensaye triaxial no-consolidado, mo-
drenado (U},

B { Ancho del cimiento,

Ne Coeficiente de capacidad de carga, dado
port '
Ne = 5,14{1 + 0,25D¢/B +0,25B/L}

Nq Coeficiente de capacidad de cargat
Ny = expln tan §) tan’(45° + §/2)

Ny Coeficiente de capacidad de carga
Ny = 2 (N, +1)tand

Fr Factor de resistencia,

ESTADO LIMITE DE SERVICIO:
Para el .estado  limite de . serviclo, las .
cimentaciones de tipo someras, deben de cumplir'con clertos
asantimientos a partir de la expresién siguiente:

H
Al = E(Ae/(1 + 8} )Az
0 B

Donde; .

AH { Asentamiento de un estrato dé espesor
" | ;

& - ¢ Relacién de vaclos inicial; ‘

Ae 1 Variacién de la relacién de vaclos
bajo. - el incremento  del esfuerzo
vertical Ap-inducide a la profundidad
z,

Az t . Espesores de los estratos elementales '

en los esfuerzos ‘pueden considerarse
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uniformes

CIMENTACIONES BOMERAS:

ESTADO LIMITE DE FALLA:

Este tipo de cimentaciones tienen un sentido mas
claro de verificacién de su estabillidad, tanto como en las
cimentaciones superficiales como en la existencia del efecto
de flotaclén, teniendo en consideracién del nivel freatico;
as{ como también la posibilidad de la falla local o
generalizada del suelo bajo la existencia de una carga

inducida por sismo,

ESTADO LIMITE DE SERVICIO;

Para la consideracion del estado de serviclo .y
funcionamiento de un cimentacién de este tipo se deben de
tomar en cuenta los sigulentes puntos:

a) Los movimientos instanténeos producidos por la
carga total transmitida al suelos por la
cimentacién.

b) Las deformaciones transitorias y petmanentes del
suelo de cimentacién ocurrida por la combihacién
de acciones,

¢) Los movimientos diferidos debido al incremento
de carga en el contacto cimentacion-suvelo.

CIMENTACIONES PROFUNDAS !

Eﬁte tipo de cimentaciones tales como los pilotes
deben de cubrir las especificaciones de diseflo, las cuales se
describen de acuerdo al tlpd de pllote a utilizar, siendo de

friccién o de punta.
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ESTADO LIMITE DE FALLA;

PILOTES DE FRICCION:

La estabilidad de este tipo de cimentaciones se
verifica  a partir de la supervisién del grupo completo de

-pllotes, asi como para cada uno, debiendo cumplir con la

desigualdad de la suma de acciones verticales:

Donde;
ToF

LQF <R

suma de las acciones verticales, peso
propio de . la subestructura, de los
pilotes; 'y el efecto de la friccién
negativa,

Capacidad de  carga _del sistema
constituido por los pilotes de friccién
mas losa o zapatas; el cual se considera
igual o mayor a los valores siguientes:

Ce = MfF. j con Fy =1

Fr = 0,7(1-8/5), factor de resistencia,

~ 5 = golicitaciones sismicas 'y actuantes

sobre los pilotes,

C¢ = Capacidad de adherencia.

A, = Area lateral del pilote.
~f = adherencla lateral pilote-suelo,

PILOTES DE PUNTA;
De este tipo de pilotes, la verificacién de sy
capacidad de carga se establece desde la sumatoria de las

acciones  verticales - desarrollada para los - pilotes de

friccién, tomando en cuenta las siguientes expresiones:
PARA SUELOS COHESIVOS:

Ce = (CuN*Fx + By)Ap

PARA SUELOS FRICCIONANTES:

Cr = (pNg*Fa + Pv)Ae
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Donde!
Ce
A
By

Cy

N

b
N¥

L,

Fy

i Capacidad por punta, T

Area transversal de la pila o pilote,
Presién vertical total debido al peso
del suelo a la profundidad de
desplante,

Presién vertical efectiva,

Cohegidn aparente, en t/m?

Coeficiente de capacidad de carga
debido a:

% 0°. 50 100
Nt 7 9 13

Angulo de TriccIdn aparente.

¢oefic1ente de capacidad de carga

N* = Ny + L.(N@m-Nnm)/[4Btan(45°+¢/2)
Cuando Le/B £ 4 tan(45°+¢/2}), o N* =
New ‘

Cuando L¢/B > 4 tan(45°+$/2),

¢ | 2000 25° [ 00| 3sef 40°

Ny | 12.5 | 26 55 132 | 350

Nuin 7 11,6 | 20 39 78

Longitud del pilote empotrada en sl
estrato resistente,

Ancho o didmetro del pilote.

Angulo de fricclén interna,

Factor de resistencia iqual a 0,35

ESTADO LIMITE DE SERVICIO:
PILOTES DE FRICCION: | |
Las deformaclones producidas en las cimentaciones
con pilotes de friccién se estiman, bajo la consideracién de
la penetracién del pllote en el estrato resistente y las
deformaciones del suelo que lo soporta, Asi como la friccién
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negativa y la interaccion del hundimiento regional y las
excentricidades de cargas,

PILOTES DE PUNTA:

Este tipo de  cimentaciones considera las
deformacién propia de los pilotes bajo las acciones de las
cargas actuantes, asi como la friccisn negativa y la ocurrida
en los ‘estratos bajo el nivel de apoyo, También como la
consolidacién previsible en el estrato de désplanté en el
caso del hundimiento regional.
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La capacidad de carga del suelo, en el que se
alojara la estructura de cimentacién del proyecto analisis,
se calcula mediante los criterios de SKEMPTON y los estados
de falla en condiciones dindmicas y estéticas,

Analizando la condicién de cargas maximas, de
“acuerdo al criterio de SKEMPTON, y considerando que los
materiales predominantes, son cohesivos 'se aplica la
siguiente expresién:
R Fr=CNcFg + Pv
Donde:
C, Cohesién media a lo largo de la superficie
~ potencial de falla, igual a 3,00 ton/n’,
Nc, Coeficiente de capacidad de carga:
Nc = 5,14 (1 +0,25(DE/B) + 0,25(B/L}):
Siendo!
Df, Profundidad de desplante,
B, Ancho del cajén,
L, - Longitud del cajonm, ‘
Fp,' Factor de reduccién en cargas estaticas,
.iqual a 0,70,
Pv, Presién vertical del suelo, a la
profundidad de desplante, igual a 6,09
ton/n?,

Sustituyendo en la expresién:
Nc = 5,14 (1 + 0,25(4.2/14) + 0,25(14/52)
' Nc = 5,87

. R‘FR=CNCFR+PV
R F= 3,00¢5,87+0,70 + 1,00
R Fr = 13,33 ton/n?
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La capacidad de carga total serd igual a la carga
unitaria por la superficie total de desplante, obteniendo:
R Fp = 13,33 ton/m’ * 730 n’
R Fz = 9731,00 ton,

De acuerdo a la condicién estdtica de cargas, por
el estado limite de falla, la cimentacién. propuesta deberd
cumplir con la siguiente expresién:

I0 Fc < R Fx
Donde:
30 Fc, Suma de acciones verticales en la
condicién analizada, multiplicada por
un factor de carga igual a 1,40,
R Fp, capacidad de carga total,

Desarrollando la -expresién en la condicién de
cargas méximas, se obtiene:
Q= (4,883 ton + 974 ton)*1.4
0 = 8,200 ton, ‘

Por lo que, la condicién estétiéa de la‘capacldad

de cargas se encuentra en situacién estable, debido a que!
' la suma de cargas aplicadas multiplicadas por un
factor de carga es menox a las cargas resistidas en una
superficie de 4rea, ,
‘ 8,200.00 ton <.9,731,00 ton

Para la condicién dinémica de cargas de acuerdo al
limite de falla, se consideran las cargas instantdneas, y se
utiliza la sigulente expresién: ' _

Wy Fo = We ¢ Fy Ay qu (1 = (0,12 FC ag b 1)/ Fi)

Donde;

Wy, Carga total de la estructura.

172



ANEXO F

CAPACIDAD DE CARGA,

Fc, Factor de carga, igual a 1,10
We, Peso del suelo desplazado:
We=yDEfA
Donde:
Yy, Peso volumétrico del suelo.
Df, Profundidad de desplante.
A, Area de apoyo de la cimentacién.
Fa, Factor de resistencia, iguél a 0,70,
Ay Area de contacto reducida:
A= (B-"2) L
Donde:
- B, Ancho del cajén,
"e, Excentricidad;
' es=M/w
M, Momento de volteo,
W, ‘Peso total de la estructura.
q, Presién de contacto a la falla;
q = C Ne ‘
C, Cohesién media de los. materiales,
igual a.3,00 ton/m?, -
Ne, Coeficiente de carga, igual 5,87,
ag; Aceleracién horizontali
a=C/Q ‘
C, Coeficiente sismico, 0.40 para zona
de lago. E
0, Factor de ductilidad, igual a 3,0
b, Distancia minima de (d, 1.2h, 20m)
' ds Ancho del drea reducida de contacto,
en la direccién anallizada,
h, profundidad desde el desplante hasta
la capa dura,
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Y, Peso volumétrico del suelo desde el
desplante hasta la profundidad b, igual a
1,25 ton/m’,

C, Cohesién media igual a 3,00 ton/n’,

Sustituyendo en la expresién, se obtiene la’

condicién dinémica para el estado limite de falla, para
cargas instanténeas,

W Fo~We < Fadpq {1 - {0,12 Fc a, b y)/ FiC)

Teniendo como: ‘
W= 3,941,00 ton + 974,00 ton = 4,915,00 ton,

We = 1,45 ton/m® * 4,20 m * 730,00 m’ = 4,446,00 ton
Bo=.(14.0m - 2(2,35)) * 52,0 m = 438,60 '
e = 11,534 ton-m /4,915,00 ton = 2,35 m,
q = 3,00 ton/n’ * 5,87 = 17,61 ton/n’
2, = 0,40 / 320,133
b =9,80m
d=14,00 - 4,2= 9,80 m
h=3600~4,2=3,80m
C = 3,00 ton/m,
RESULTANDO:
4,915(1,10)-4,446 = 960,50 ton
5961,34%(1 - (0,215 /2,10)) = 5,351.00 ton.

Y siendo la desigualdad:
960,50 ton < 5,351,00 ton,

Por lo que la cimentacién propuesta para el proyecto, es
estable en condiciones estéticas y dindmicas, con respecto al
estado limite de falla en accién de cargas méximas e
instanténeas. Y
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CAPITULO VI: |
COMPORTAMIENTO

DE
TALUDES

RESUMEN:

En - este capitulo - se encuentran los
principales métodos y teorias de andlisis de
estabilidad de taludes, asi como los métodos de
campo mas usuales para lograr la estabilidad de
un talud,

Se emplea también el andlisis del
comportamiento de los taludes, de acuerdo- al
criterio establecido por JAMBU,

CONTENIDO:

6,1,~ FALLAS EN TALUDES,

6,2,- ESTABILIDAD DE SUELOS,

6,3,-  METODOS ~ PARA MEJORAR LA
ESTABILIDAD DE UN TALUD,

6,4.~ ANEXO G (ESTABILIDAD DE TALUDES).

6,5,~ ANEXO H (PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO).
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6.~ COMPORTAMIENTO DE TALUDES,

Los taludes son superficies inclinadas respecto de
la horizontal, que puedan adoptar permanentemente a
estructuras - de tierra, estableciéndolos como naturales
causados por laderas y artificiales producidos por efecto de
un corte y terraplén,

6.1,~ FALLAS EN TALUDES® .

La falla en un talud, ya sea de origen natural o
artificial, puede ocurrir por varlas causas como!
deslizanlento superficial, por erosién, por licuacién, por

capacidad de carga del terreno y por movimientos del cuerpo
del talud.

las fallas m4s comunes que se presentan en una
pared de un talud, son: por deslizamientos superficiales, por
deslizamientos en . laderas sobre - superficies de falla
preexistentes, y por movimientos del cuerpo del talud,

A) FALLA POR DESLIZAMIENTO SUPERFICIAL.

Cualquier tipo de talud esta sujeto a fuerzas, que
prépician que las particulas o clertas porciones del cuerpo
del suelo préximo a la frontera de la pared del talud; se
deslicen hacia abajo, este fendmeno es més intenso en las
proxinidades de la superficie inclinada del talud, debido a
la falla de presién normal confinante, causado por un aumento
de cargas actuantes en la corona del talud o por la reduccién
de la resistencia del material que conforma al talud, ,

Las. principales caracteristicas de descripcién de
este fenomeno se reflejan en la inclinacién de elementos

1.+ T, W. LAMBE Y R, V. WHITMAN, Mecdnica de suelos, 1972,

176



CAPTULO VI COMPORTAMIENTO DE TALUDES

situados tanto al pie del talud, como sobre la superficie
inclinada, como ejemplo los arboles, postes; en movimientos
relativos y en fracturas de bardas y muros,

B) FALLA POR DESLIZAMIENTO EN LADERAS BOBRE
SUPERFICIES DE FALLAS PREPXISTENTES,

Este tipo de falla se presenta en un  talud
describiendo un movimiento de material, producido por. un
proceso de deformacién causado por esfuerzos cortantes en las
partes mas profundés, llegando a producir grandes superficies
de fallas, '

C) FALLA POR MOVIMIENTO DEL CUERPO DEL TALUD,

Este tipo de falla puede ocurrir con movimientos
bruscos afectando a grandes masas del suelo, produciendo.
fallas que tengan considerables profundidades dentro de su
cuerpo,

Este fenémeno es considerado como movimiento de
tierras, - diferencidndolos  por su presentacién dentro del
cuerpo del talud; ocurriendo en forma curva, en la que el
movimiento del talud ocurre a lo largo de estd, denomindndola
falla de rotacién, clasificéndose como- de superficle del
talud o locales, de pie del talud, y de fondo.

También se denominan de traslacién a lo largo de
superficies débiles localizadas en el cuerpo del talud o en
los terrenos de cimentacién, este tipo de paneles débiles
tienen una estructura horizontal o con muy poca inclinacién,

11
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1.~ F, LOCAL 12 3
2,~ F, DE PIE
3, F, DE FONDO

DIAGRAMA DE FALLAS POR MOVIMIENTOS DEL
DEL TAIUD POR ROTACION

DIAGRAMA DE FALLA POR TRASLACION

6,2,~ ESTABILIDAD DE TALUDES,

Existen. distintos métodos -de ‘estabilizacitn del
cuerpe de un-talud que se basan en los componentes mecénicos
de los suelos utilizados para conformar un talud o terraplén,
asi como los de la cimentacién del mismo.

Dentro de los mas utilizados se encuentran el
método de masa, el método sueco, el método de dovelas, el
método de JAMBU, y el método de volteo.
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6,2,1,- METODO DE MASA? .

El método de masa para estabilizar un talud
especifica dos procedimientos para el andlisis de acuerdo al
tipo de suelo que compone al talud, siendo para un suelo
homogéneo puramente cohesivo (con $=0ycC=#0), y para un
suelo homogéneo cohesivo-friccionante,

SUELO HOMOGENEO CON ¢ =0 y C # 0
Este método supone que:
1,- La resistencia al corte no drenada, es
constante con la profundidad y esta dada por ¢ = = Cy.
2.~ La superficie de falla es circular cilindrica,
3,- Se escoge un plano potencial de falla AED, con
radio r, _ ‘ '
4,- El centro del circulo de falla es “0",
5,- 8¢ considera un espesor unitario, y el peso del
suelo arriba del plano de falla es Wi ‘
g W=W+W
Hy = (AREA FCDEF)y
W, = (AREA ABFEA) ¥

La falla del talud puede ocurrir por deslizamiento
de la.masa de suelo, ya que el momento de la fuerza actuante
con respecto. a “0”, que causa la inestabilidad es;

W= My = W)y = Hol,

Donde; 1, y 1, son los brazos de palanca, -

2.~ K, 'V, TERZAGHI AND R, B, PECK, Soil mechanics in enginesring practice, 1967
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0

fooret.

PESO VOLUMETRICO
' DEL SUELO

) y
fm G
N; (NORMAL REACCION) SR

ANALISIS DE LA ESTABILIDAD DE UN TALUD EN SUELO
HOMOGENEO ( = 0)

La resistencia a deslizar, se origina de  la
cohesién, actuando a lo largo de toda la superficie potenciél
de falla, Al ser Cy la cohesién necesaria para evitar la
falla por deslizamiento, el momento resistente que se creard
por la fuerza con respecto al punto “0" ess

M= Cp r? Bap

Y estableciendo un equilibrio de la masa del suelo,
ge crea una igualdad entre M, = M
Gy r B = Wy - Wl
Co= (Ml = Wly) / ¢ Buo
Asi el factor de seguridad -en contra el

deslizamiento es:
FS=Cy/ G
Este método se emplea sobre una superficie
arbitraria, y establece que la superficie critica es aquella
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en que la relacién Cy / Cy es minima, por lo cual se deben
escoger varias superficies y conocer su FS,

FELLENIUS 'y TAYLOR, resolvieron analiticamente el
problema de la estabjlidad en circulos criticos, donde se
debe desarrollar una cohesién (Cp), expresada por la
relacién:

G=YH 0
Donde m es el nimero de estabilidad,

Cuando en un talud se presenta la altura critica
establecida por H = Hy y Cy = Cy, tienen la relacién tal que
el FS = 1, considerando que:

_Cy = yHx (m) ¥ He = Cy / m

Los valores del nimero de establlidad segnn TAYLOR,
para distintos é&ngulos de taludes (B), los establecié en las
siguientes graficas (figura 1), Asi también TAYLOR determino
algunas aspectos sobre estas:

1~ 81 p > 35 el circulo critico es siempre de
falla de pie, (seqin la figura 2)

2.~ D = Prof, al estrato firme/altura del talud

D=H/H _

3.~ cuando sea una falla general, su posicién se

establece con la figura 3,

FELLENIUS, investigo el caso de cuando p < 53° para
todos los circulos criticos, describiéndolos cono fallas por
ple de talud, donde su localizacitn se basa en las figuras 4
y 4da.
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SUELOS HOMOGENEOS CON ¢ > 0°
El método de masa para el andlisis de suelos

homogéneos con un &ngulo de friccién interna ¢ > 0°, hasa su

procedimiento en la ley de resistencia, 1t = C + o Tand; donde
se analiza un arco (AC), que pasa por el pie del talud y que
su centro de giro se apoya en 0, y conociendo el peso de la
cufla del suelo en base de un espesor unitario,

Donde la cohesién desarrollada en la distancia AC
se denomina Cp, y la fuerza de la cohesién resultante Cd serd
la cohesién desarrollada por la longitud del arco AC,(fig. B)

Cs = Cp (AC)

La resultante C, .actla en direccién paralela a la
cuerda AC y a una distancia aj del centro 0, implemenféndose
comot ‘

Cs (@) = Co(AC)Mr

a-=.Cp(AC M) r/Cy = Cy(ACM) r/CAC
a'= (ACMO) r/ac

La fuerza F, resultante de las fuerzas normales‘y
de friceién a lo largo de la superficie de deslizamiento,
pasa por el punto de interseccién de las lineas de accién del
peso W y de Cy.

'S1 se llega a desarrollar toda la friccién sobre la
.superficie del deslizamiento, la.linea de accién de la fuerza

F describe un 4ngulo ¢ con respecto a la normal del arco,.y
ser4 tangente a un circulo con'centro en 0 y de radio igual a

rSend, conociéndolo como circulo de fricciénm,
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t = C+ 0 Tand Y OB
\ ’

- BIsTANCIA
ARCO

ANALISIS DE UN TALUD EN SUELO HOMOGENEO CON ¢ > 0
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Con el conocimiento de las lineas de accién de las
fuerzas W, Cs y F, se crea un poligono de fuerzas (fig, C),
de donde se puede calcular la cohesién desarrollada como:

C=Cq / AC

Estd magnitud se desarrolla para una superficie de
falla escogida, por lo cual se deben de concretar varios
tanteos para encontrar la superficle de deslizamiento mas
critica a lo largo de la cual se desarrolle la méxima
cohesidén, la cual se queda como: ‘

Co=yH{ flo ﬁ. 9, ¢)]

Cuando se cumple el equilibrio critico con: Fe =
=Fs =1, H=HayC=C, se tiene que:

C/{Hen = £, 0; 6, ‘N =m

Donde m es el nimero de estabilidad.

PARA P > 53°, ‘TODOS LOS
ciRCULOS SON DE PIE.

PARA P < 53°
CIRCULO DE PIE
FALEA DE PIE DE TALUD,

ciRCULO DE MEDIO-
PONYO FALLA GENERAL

s, CIRCULO DE TALUD =
FALLA DE: CUERPO

FIGURA 1,A,- DEFINICION DE LOS PARAMETROS PARA UN
c{RCULO DE FALLA T1PICO DE MEDIO-PUNTO
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oOmmZ o=

mo

n j 2] ®;
1.0 45 28 37
1,5 [33.68] 26 35
2,0 }26.57] 25 35
3,0 [18,43] 25 35
5,0 [11,32] 25 37

FIGURA 4 Y 4A.~ LOCALIZACION DEL CENTRO PARA CIRCULOS DE

FALLA

DE PIE DE TALUD PARA P < 53°

0,24
0,20 ////
0.16 /é
0.12 ‘5// ///

L~ |10 /7/
15 ‘
0.08 /// /
/ [ 4 / .
0.04) A y. .74
/|
0 y4
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
ANGULO DEL TALUD B
FIGURA 5.- GRAFICA DEL NUMERO DE ESTABILIDAD VS, ANGULO

DEL

TALUD, PARA TODO ¢ > 0
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6.2,- METODO SUECO®

Fste método abarca todos los procedimientos de
andlisis de estabilidad de taludes en donde se presenta la

falla por rotacién, considerando las superficies de falla
cilindricas. '

Este método se basa principalmente en el
comportamiento de los suelos: puramente coh_esivps y de suelos
con friccién y cohesién, denominando a este Wltimo método de
dovelas, _

El método utilizado en suelos pui:amente cohesivos,
se basa en taludes homogéneos con su cimentacién, donde la
resistencla al esfuerzo cortante se expresa con la ley de § =
C,

Considerando un arco de circunferencia con centro
en 0" y radio “R" como la traza de una superficie
susceptible de falla, Donde las fuerzas actuantes schre la
masa, que producen un movimiento, son el peso del suelo
correspondiente el 4rea ABCD, mas cualquier otra sobre carga
que actle sobre la corona del talud, Estas fuerzas prbducén

3.~ JUAREZ BADILLO Y RICO RODRIGUEZ, MecAnica de suelos, TOMO II, “TEORIA Y
APLICACION DE LA MECANICA DE SURLOS", 1992
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un momento respecto al eje normal “0”, definido como el
momento motor de esas fuerzas, calculado comoi
Mm = Wd
Las fuerzas que se oponen al deslizamiento de la
masa de suelo, estdn comprendidas dentro de los efectos de la
cohesién a lo largo de toda la superficle de falla supuesta
como;
My = CLR _
Donde ¥z es el momento resistente;
C es la cohesién
L es la longitud de AD
R es el brazo de palanca
Si existiera una sobrecarga se tiene que:
Mn = Wd + qd’
Por lo que el factor de sequridad FS, se calculard
como
F.S. = My/Mm = CLR/Wd 2 1,5
El instante de falla incipiente se.presenta cuando
Mm = M, considerando que en general la IWd = CLR,

comprendiendo que I es la suma alqebraica de los nmomentos
respecto-a 0" de todas las fuerzas actuantes de la carga del
suelo y las sobrecargas accionadas sobre el talud,

Asi nmismo el factor de seguridad es la relaclén
entre los momentos actuantes sobre el talud,'b de las fuerzas
actuantes sobre el, caracterizdndelo con un valor de 1.5; el
cual es factible para lograr‘una establlidad, pero el método
se basa en un calculo de tanteos para conseguir el menor FS
posible, pasando primeramente por el ple del talud y después

'por la base del misno, obteniendo para cada uno el FS, siendo

el mas critico el menor encontrado,
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6,3, METODO DE DOVELAS',

Este método se utiliza en el andlisis de
estabilidad de taludes conformados por suelos con cohesién y
friceién, en los cuales describen su resistencia al esfuerzo

_cortante bajo la ley de § = C + o Tan,

Este método propone un circulo de falla a eleccién,
donde la masa de tierra deslizante se divide en dovelas con
un ndmero arbitrario de estas, procurando tener el mismo
espesor; para cuestién del andlisis,

.,
.
te
'
5
"

Q
’
+
'
i
'
i
'
'
'
'
'
'
'
'
.
.
'
.
)

DIAGRAMA DE ANALISIS DEL
METODO DE DOVELAS

Donde Wi es el peso de la dovela de espesor
unitario.
Ni es la reacciéon normal del suelo en Ali,

4,~ JUAREZ BADILLO ¥ RICO RODRIGUEZ, Mecanica de suelos, TOMO II, "TEORIA ¥
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992
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Ti es la reaccién tangencial del suelo en
Ali,
P, P, son la fuerzas normales ejercidas por

la dovela,
T, T, son las fuerzas tangenciales de

las dovelas,

El procedimiento de este método hace la hipédtesis
de que el efecto de las fuerzas Py y P, se contrarrestan,
siendo iguales en magnitud con sentidos opuestos, y de la
misma forma actian las fuerzas T, y T;, propiciando que cada
dovela sea independiente a las otras, y que las fuerzas Ni y
T1 forman un equilibrio con Wi,

El coeficlente (NI / Ti) se toma. como valor
aproximado de la presién normal (oi} actuante sobre el arco

Ali.‘ Y con el valor de ¢l se emplea la ley de resistencia al
esfuerzo cortante, determinando la resistencia que se opone

_en la base de cada dovela,

Se puede calcular el valor del momento motor debido

al peso de la dovela como:
Mn = R ITi

El momento resistente, se obti_aneb debido al
esfuerzo .cortante 5i que se desarrolla en la superficle de
deslizamiento, valiendo:

My = R LSiAlL
“Por lo que el Factor de Seguridad se expresa como
FS= My /Mm = RISIAlLL /RIETL

Para un andlisis mas efectivo se desarrolla la

siguiente tabla:

19
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Wso[ [ [szuolcosol T IAH I al | 51 |smu|

Donde:
Ti = Sen 6 Wi
Ni = Cos 0 Wi
Ali =
ol = Ni / Al
Si = C+ oi Tand

A continuacién  se desarrolla un programa en
lenguaje basic, el cual puede ser ejecutado por sistemas
computarizadrs, tales como procesadores - portdtiles o
calculadoras programables, Esté. programa desarrolla el
andlisis de estabilidad de taludes por el método de dovelas,
considerando un numero ilimitado de estratos y de dovelas,
comprendiendo solo la necesidad de conocer los parémetros
fundamentales 'del suelo como soni el é&ngulo de friccién ‘
interna, la cohesi6n y la altura del estrato.

PROGRAMA EN LENGUAJE BASIC,
*4#ESTABILIDAD DE TALUDESH**
~ #MMETODO DE DOVELAS**#

5 SET F(3)

10 - PRINT “***METODO DE DOVELAS**#!

15 INPUT “NUMERO DE DOVELAS N=“;N

20 INPUT “NUMERO DE DOVELAS NEGATIVAS"X

25 INPUT “NUMERO DE DOVELAS POSITIVAS"Y

30 INPUT “IZQUIERDAS NEGATIVAS SI O NO“iA$

35 INPUT “NUMERO DE ESTRATOS ES=";ES

40  DIM CO(N)s CA(N)s FI(N); TET(N); HIB(N); SE(N)/
CO(N)y TH{N); Ni(N); ESE(N); SL(N)/ SH(N)I
W(ES)} WL(N,ES)) WT(N}) A(N,ES)

45 FOR Ms1 TOES

50 PRINT “ESTRATO/M:INPUT “GRMA"; W(M)

55 NEXT M

60 FORI=1TON

65 FOR M =1 TO ES

"70 PRINT “DOVELA";I:“ESTRATO";MiINPUT “AREA"/A(I,M)
75 NEXT M
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80
85
90
95
100
105
110
115
120
125
130
135
140
145
150
155
160
165
170
175
180
185
190
195
200
205
210
220
225
230
235
240
245
250
255
260
265
270
275
280
285
290
295
300
305
310
31%
320
328
330
338
340

NEXT T

FORI=1TON

PRINT “DOVELA";ItINPUT “C,0,”;CO(I)
INPUT “C,A,"; CA(I

INPUT “C")C{I

INPUT “Fi"JFI(I)

NEXT I

FORI=1T0N

WT(1)=0

FOR H=1T0ES
WL{I,H)=N{H)*A(T,H)

PRINT ‘DOVELA") I3"ESTRATO" 1 H)"Wi="WLi(I,H)
WT{I)=NT(I}4WL(T,H)

NEXT H

PRINT “Wi=";Wr(I)

NEXT ¥

Tic=01SHc=0

FORJ=1TON
TET{J)=ATN{CO(J)} /CA{J))

HIP (J)=SQR{(CO{J))"2+(CA(J)) 2
SE(J)=SIN(TET(J))

CO(J)=CO8 {TET(J) )

T4 {J}=SE (J) *WT (J)

IF A§="NO" THEN 220

IF J>X THEN 230

Ti(J)==T1(J)

GOTO 230

IF J<=y THEN 230

GOTO 205

NI {J}=CO (J) *WT(J)
ESF{J)=Ni{J)/HIP(J)

S4(J)}=C(J) +(ESF{J) *TAN(FI (7))
SH{J)=S1(J) *HIP(J)
TicaTic+Ti(J)

SHe=SHe*SH{§)

NEXT J :

FORa=1TON

PRINT CHRS (140))a)"="TET{a)
PRINT “SENO"jat”="y5e(a)

PRINT “COSENO”;a}"="1Co(a}
PRINT “ri”jaj?a®;7i(a)

PRINT “Ni”ja;"="“Ni(a)

PRINT CHR$ (238) 1 "Li”a; "' HIP (3}
PRINT CHRS${142)7a)"="1ESF(a)
PRINT “si”ja;"=";81(a)

PRINT “31”;CHRS (238) 1 Li" A1 "= 1 SH{a)
NEXT a

Fs=SHe/ABS (Tic)

PRINT CHR$ {132) 4"Ti=";Tic
PRINT CHR$ (132) "81=")CHR$(238);"Li"}SHc
PRINT “fs=*)F3

END.

192



CAP{TULO VI COMPORTAMIENTO DE TALUDES

6.2,4,- METODO DE JAMBU® ,

El método que expone ‘N, JAMBU, es aplicable a
taludes donde el material constitutiyo del suelo de
cimentacién es igual al del cuerpo del talud, provocando la
falla al pie del ‘talud o en la base; refiriéndose Unicamente
a la falla por rotacién del cuerpo del talud,

JAMBU, expresa el valor del factor de sequridad,
con respecto de circulos de falla presentados en el ple del
talud, principalmente en suelos homogéneos, desarrollando la
siguiente expresién;

Donde:
N. es el ntmero de estabilidad que se obtiene de la

grafica siguiente,

El valor de N, depende el pardmetro Ay, el cual'se

expresa como;
M
hy = - ttad
JAMBU, define los parametros X, ¥ Y., los cuales determinan la
posicién del .centro del circulo critico de pie del talud,
baséndose en cotas cartesianas desde sl pie del talud hasta
la posicién imaginario del circulo de falla, expresdndolos
como relaciones de altura:
' X = XH
y = Yol
Estos factores de obtienen a partir del parémetro

My v la grafica siguiente:

5, JUAREZ BADILLO ¥ RICO RODRIGUEZ, Mecdnica de suelos, TOMO II, "TEORfA'Y
APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS", 1992
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Asi nmismo JAMBU, determina que el factor de
sequridad depende de la friccién y la cohesién, del material
constitutivo, determinando la proporcién de la frieccion y la

cohesién a través de la grafica siguiente y el parédmetro Ay

30
4]
25— 1 fi / |
— MAL] .
No AANL 1AL
N 20 1[/:}( 1% ,
v 2704vd4p
g 1571 10 /‘ )A 41
R 1
0 (A4 L A1 1A
A V84 P
E /i / %l x/ 1]
W JIN L A LA | A
/1) 8 4UP -
7 j/ 103 |4
v WD
? /'1/ 1w ___‘——Ar"""""‘_‘—-—
1 TACTOR D
D - ¥ w Ma I i)
A
D
 NEEEEEEEN ’

b= cotB -

NUMEROS DE ESTABILIDAD ASOCIADOS A CIRCULOS CRITICOS POR EL
PIE DEL TALUD SEGUN JAMBU :

6,3,- METODOS PARA MEJORAR LA ESTABILIDAD SOBRE

TALUDES, _
Existen diversos métodos y formas de lograra la
estabilizacién de un talud, los cuales dependen tanto de la
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economia como de la estabilidad requerida y el tipo de suelo
que conforma al cuerpo del talud,

Los

métodos

mas

usuales

estabilizacién de los taludes son!

A
B
"
D
E}

= s e X

TENDER TALUDES,

BERMAS LATERALES,
EMPLEO DE MATERIALES LIGEROS,
CONSOLIDACION PREVIA DE SUELOS COMPRESIBLES,
EMPLEQ DE MATERIALES ESTABILIZANTES,

'

para

lograr

la

i

F) EMPLEO DE MUROS DE RETENCION,
G) PRECAUCIONES DE DRENAJE,
H) EMPLEO DE FLEMENTOS DE RETENCION ANCLADOS
0 MNS "
NSNENEEEEN |
AN w.oaa.vi DE o, /f cng»ma:
A PARA CIRCULOS
NN\ \| oe rmuane |/ [ ) ikcilo
A \) \ BASE
AR AN N [
. NNNA il
¢ N \‘\ RN WA
n‘\ N\, \;\ﬁx \
2 N
A\ AN
NN \ AW
N :x RN
m RVATRIATANNY
3 | voh| . \\Q S A AN
] !
- / : \ \\\‘\
| \~.~___——"v \l \,
> RN
RENEEERR AL
300 o0 05 L0 LS 2028

VALORES NEGATIVOS Xo

COORDENADAS Xo y Yo

COORDENADAS DE L0S CENTROS DE 103 CIRCULOS CRITICOS POR EL PIE OEL

TALUD, - SEGUN JAMBU,
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CONTRIBUCION DE LA FRICCION Y LA COHESION AL FACTOR DE
SEGURIDAD; 'SEGUN JAMBU,

Tender taludes puede ser el caso mas practico para
estabilizar taludes, pero esto no solo se aplica en los
materiales . arcillosos; donde la  estabilidad . depende
directamente de la altura del talud, y en los materiales
granulares es muy practico- lograr una -estabilizacién del
talud, en suelos donde se desarrolla la cohesion y la
fraccién el tender taludes como el incremento de la altura
propicia un aumento en la estabilidad del talud, Asi mismo
estd préctica se imposibilita cuando la superficie de goporte
no es muy grande para poder desarrollar el talud,

La creacién de bermas naturales a lo largo del pie
del talud, puede ser un método efectivo cuando la longitud de
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desarrollo del talud no es muy grande, y también cuando la
altura del talud es de consideracién, la creacién de bermas
produce dos momentos de incremento de la estabilidad: uno, al
colocar el material sobre el pie del talud, disminuye el
momento motor del cuerpo del talud; dos, se aumenta el
nomento resistente, propicianéo una resistencia al peso de la
masa deslizante del cuerpo del talud,

Realizar una consolidacién a un suelo’que sirve de
cimentacién para soportar un talud, asi como del mismo talud,
puede tener un gran costo puesto que lograr este fenémeno
implica un gran numero de estudios y de procedimientos desde’
el nés simple como colocar el material previamente en el
lugar donde se construird el terraplén, como el  més
sofisticado .que puede ser la extraccién del agua subterrénea
o la inyeccién de mezclas cementantes,

El empleo de muros de retencién para lograr la
estabilidad de un talud, tiene una gran probabilidad de ser
el mejor de todos los métodos, pero su Unico inconveniente es
que no se pueden desarrollar grandes alturas con dimensiones
ninimas capaces de resistir los esfuerzos transmitidos por el

“suelo, asi este procedimiento llega a tener grandes costos de
elaboracién, tanto en su fabricacién como en ?u diseflo,

)

La utilizacién de accesos de drenaje dentro de la
masa de‘un talud, esade gran desempefio sobre materiales que
requieren estar lo mds seco posible para evitar expansiones
del material, este método se utiliza mucho en zonas donde. las
precipitaciones son constantes o que el nivel del NAF influye
considerablemente sobre el talud, este procedimiento reduce
los efectoé del agua del suelo sobre las estructuras de
retencién tales como los muros y el concreto lanzado,
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La utilizacién de elementos o materiales
estabilizantes para mejorar la resistencia del suelo, logra
ser de variables resultados debido a los materla}es que
componen al talud, pero este procedimiento llega a tener
costos elevados,

Los elementos de retencién anclados, tales como el
concreto lanzado, tienen gran uso gracias a que se pueden
desarrollar qrandes alturas y tener un costo relativamente
econémico, otro procedimiento es el colocar malla sobre la
pared del muro para minimizar la invasién de zonas en el ple
del talud por fragmentos de este mismo tal es el caso de las

carreteras,
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La estabilidad del talud, de la cimentacién del
proyecto se verifica, mediante la comprobacién de la
expresién propuesta en el reglamento de construcciones del
distrito federal, de acuerdo al .criterlo de anédlisis
desarrollado por JAMBU,

FcyH+ q<UgNo CF
Donde:
Fc, Factor de carga, iqual a 1,40
Y, Peso volumétrico del material,
H, Altura méxima de excavacién,
q, Sobrecarga superficial, igual 2.0 ton/m?
Uq,  Factor de reduccién debido a. la
sobrecarga, g/H.
No, Numero de estabilidad.
C, ‘Cohesién mas baja en la altura de la
excavacidn,
Fp, Factor de reduccién, iqual 0,80,

Considerando que se formaran taludes de 1,5:2,0, dé
acuerdo a las siguientes caracteristicas:

315m ’
— s ho = (/) ol

y Ay =0
b= cot p = 88,90

“420m - Empleando la grafica
1.5 de JAMBU, para conocer el
numero  de - -estabilidad,
utilizando el factor
anterior,
No = 6,90

Teniendo quet
Fc =1.40,
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y = 1.45 ton/n’
H =4,20m

g = 2,00 ton/m
Ug = 2y/H = 0,69
No = 6,90

¢ = 3,00 ton/n’
Fr = 0,80

De lo anterior, se calcula:
1,40%(1,45%4,2) + 2,0 < 0,69%6,9%3,0%0,8

10,53 < 11,43 ton/m

Por lo que la excavacidén, se tendrd que realizar

con taludes de 1,5 ; 2,00 (horizontal, vertical), para
mantener una estabilidad segura en los taludes, °

El valor del factor de seguridad que se tendra con

estos taludes serd, segun JAMBU,

Fs = NoC/yH
Fs = 6,9%3,0/(1,45%4,2) = 3,40

201 -



ANEXO H : PROCEDIMIENTO CONSRUCIVO

ANEXO H

- PROCEDIMIENTO
CONSTRUCTIVO

202



ANEXO H PROCEDIMIENTO CONSRUCIVO

El procedimiento constructivo de la excavacién que
alojara la estructura de cimentacién, se realizo de acuerdo a

las caracteristicas geométricas de la cimentacién, las

condiciones estratigraficas y fisicas del subsuelo,

‘ Para eliminar los restos de cimentaciones antiguas,
gse efectuara una excavacién de 1,00 m de ‘profundidad,
proporcionande ~taludes verticales en las colindancias del
predlo, protegiendo contra intemperismo.y desconchamientos
locales, mediante un repellado de mortero de cemento, de 2.5
cm de espesor sobre una malla de alambre de tipo gallinero,
anclada con varilla de 3/8” y 0,60 m de longitud a una
separacién maxima de 0,70 m, ' '

Se hincaran viguetas metdlicas de seccién tipo I,
de 0,20 m de longitud de alma y'5,50 m de longitud, a partir
de 0,50 de profundidad con respecto del nivel libre de
banqueta y una separacién de 2,00 m, Estas viguetas formaran
parte del muro de ataguia, revestido ‘con polines de madera
con seccién .de 0,10 * 0,10 m y soportada por troqueles
colocados mediante una viga de reparticién, la cual permita
excavar hasta 4,50 m de profundidad sin peligro alguno.

Una. ves hincadas las viguetas, se excavara la zona
central, hasta lograr la profundidad de desplante de la loza
de cimentacién, dejando en los linderos del predio una
banqueta de 0.50 m de . ancho con ‘taludes de 1,5:2,0

(horizontal, vertical),

la excavacién serd efectuada por. medios mecénicos
desde la profundidad de 1,00 m hasta 3,90 m para evitar
remoldeo del haterial de apoyo a la cimentacién y el ultimo
tramo se efectuara por medios manuales,
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Una vez alcanzando el nivel miximo de excavacidn y
colocar la losa de cimentacién central, se efectuara el
retiro de los taludes perimetrales en tramos alternados de
4,00 n de ancho, en los primeros tramos de ataque, el talud
ge retirara en dos partes, retirando el material y colocando
una viga de reparticién primero a una profundidad de 1.50 m
colocando los troqueles, después se colocara la sequnda viga
de reparticién a 3.20 m de profundidad, del mismo modo se
ataque el segundo grupo de tramos,

Una ves terminada la excavacién y tenlendo muros
verticales. se termina la construccién de  la losa ‘de
cimentacién y los muros de colindancias, manteniendo los
troqueles les hasta la construccién .de las estructuras que
tomen la cargas trasmitida por el suvelo,
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La Mecénica de Suelos, al centrarse en el estudio
del comportamiento de los suelos que se encuentran sujetos a
cargas y efectos, se encarga de determinar sus propledades
reales, de acuerdo a su composicién fisica y mecénica,
estableciendo las caracteristicas predominantes de los
materiales que lo componen, dependiendo de la ubicacién y el
origen de los mismos,

) El hecho de que, los suelos no sean homogéneos, por
la composicién de los materiales que lo componen; isotropico
por los camblos de materiales, propician que las hipbtesis
atribuidas a los medios eldsticos no puedan ser utilizadas en
un médio, tal que este no cumpla con las caracteristicas como
lo son los suelos, Teniendo como lo mas importante de que
estos no sean eldsticos ni linealmente eldsticos, hace a los
suelos materiales muy lejanos de ser ideales; tal como lo
maneja la teoria de la elasticidad,

La relacién entre las estructuras y el suelo, es de
gran importancia, por lo que es el motivo conocer las
propiedades’ fisicas y mecénicas de estos Wultimos, La
obtencién de estas propiedades dependen de las  teorias y
conocimientos expuestos sobre la Mecénica de Suelos, de las
cuales se pueden concluir un sin nimero de cuestiones, tales
como su empleo o su desempefio en el campo de trabajo como en
la practica del laboratorio.

Donde la asimilacién de las teorias como la
capacidad de carga, la resistencia al esfuerzo cortante, los
empujes de una masa de suelo, deben de tomarse con reserva;
puesto que la aplicacién simplista de. estas, puede ser de
gran influenclia en la préctica y creacién de errores, tales
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que, pongan en peligro no solo a la estructura, sino también
a los usuarios de las mismas,

Otro de los efectos del conocimiento de las teorias
‘y su aplicacién, es sino el mas Importante si el mas
peligroso, es el establecer y crear un criterio en el
estudiante de ingenieris civil para la comprensién de los
resultados y el modo de contrarrestar estos efectos, esto es,
debido a que en la formacién del ingeniero no se le inculca
un modo preestablecido para la aplicacién de los criterios de
anilisis para la obtencién de los pardmetros y saber cual es
el mejor modo de solucionar los problemas que se puedan
presentar en 1a construcciédn de una estructura sobre y dentro
de un suelo, debido a las caracteristicas estratigréficas del
mismo,

En relacién a los programas de computadora
desarrollados en este trabajo, se debe mencionar que su
aplicacién para el anilisis de un suelo; no siempre -es
posible su ejecucién, puesto que requieren de parémetros
fisicos del suelo, los cuales se establecen dentro del mismo
anilisis, como lo son el contenido de agua, la cohesién
existente, el 4ngulo de friccién interna[ entre -otros,
Tanbién cabe mencionar que estos, mas haya de hacer posible
su aplicacién en el campo o en gabinete, se recomienda solo
su uso dentro del aula, y que no se deben 'de tomar como
aplicacién certera de las teorias, para poder obtener
resultados que determinan un buen andlisis del suelo, tales
como la resistencia al corte, capacidad de carga y empujes
sobre un muro como ejemplo; y como una ayuda practica para el
estudlo de la Mecénica de suelos,

El fin de la estructuracién de este trabajo, es dar
una visién de las caracteristicas que se deben fundamentar,
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para elaborar el estudio de un suelo y las propiedades de su
comportamiento mecénico y fisico,

La determinacién de las propledades de un suelo se
expresan, a partir de la capacidad, la experiencia y la
astucia del ingeniero para poder trabajar con los suelos en
condiciones équlvalentes a las naturales sin alterar su
estado, asi como para poder analizar e interpretar los
resultados obtenidos en campo ¥ en el laboratorio,
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