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Introduccion

INTRODUCCION

El estudio del comportamiento de los suelos ha sido, en la historia de la
humanidad de gran imporancia para poder llevar a cabo construcciones
imponentes como lo san las pirdmides aztecas y egipcias, los jardines colgantes
de Babilonia, la muralla china, entre otros. A pesar de lo anterior, fue hasta
principios del siglo XX cuando se realizé un estudio del comportamiento del suelo
de manera mas profunda. El iniciador de dicha profundizacion fue el Dr. Kad
Terzaghi, quien publicé el libro Erdbaumeckanik (Mecanica de Suelos), con lo que
nacio el términc ya muy conocido en la actualidad. A partir de esa publicacién y
hasta la fecha, la Mecanica de Suelos ha progresado a pasos agigantados,
lograndose la construccion de obras que en el siglo XIX se consideraban
imposibles de realizar.

En este trabajo hablaremos en el primer capitulo, sobre fa resistencia al esfuerzo
cortante en suelos, tratando de abordar el estudio de esfuerzos tanto a nivel
tridimensional como bidimensional, asi como la obtencion de esfuerzos actuantes
en distintos planos del suelo, a partir de unas condiciones actuales de esfuerzos
de una muestra. Se tratara también el analisis de distintas pruebas realizadas al
suelo, para obtener el valor de su resistencia al esfuerzo cortante.

En e! capitulo |1, estudiaremos el empuje de suelos sobre elementos de retencién
basandonos en distintas teorias que nos permitan obtener el valor del empuje que
el suelo ejerce sobre el muro, presentandose el suelo en distintas condiciones de
humedad, drenaje, asi como con superficie del suelo con o sin pendiente,
revisandose también el caso con sobrecarga. Finalmente, en este capitulo se
estudian los tipos de falla de muros de contencion, y ias condiciones de estabilidad
que deben cumplir para evitar la falla.

En el capitulo II} tocaremos el tema de capacidad de carga, término que se puede
definir como 1a mas grande intensidad de esfuerzo que puede ser aplicada poruna
estructura o un miembro estructural al suelo que la soporta sin causar
asentamientos excesivos o el peligro de falla del suelo al corte. Aqui s& mostraran
varias teorias de falla que se fueron presentando a través de la historia,
descartando las que por su modo de falla son cinematicamente inadmisibles.
Asimismo se estudiara la capacidad de carga para distintos tipos de suelo. Por
altimo, mencionaremos algunos tipos de cimentaciones que se utilizan en gran
cantidad de obras civiles.

En el capitulo de IV tocaremos lo referente a la estabilidad de taludes. Se
estudiaran métodos que fratan de determinar si la resistencia al esfuerzo cortante
de un talud, es o no suficiente para prevenir el peligro de falla. La estabilidad de un
talud se vuelve especialmente importante para vias de comunicacion, presas de
tierra y otras obras.




Introduccion

En el capitulo V nos enfocaremos al estudio de la compactacion, términc que se
define como el incremento, por medios artificiales de la masa especifica seca de
un suelo. Se tratara la prueba del iniciador de este concepto: R. R. Proctor.
Ademas mencicnaremos distintos equipos que nos permiten realizar dicha
compactacién del suelo en campo. Al término de este capitulo, se mostraran
algunas pruebas para el control de compactacion en campo.

Estas notas estan basadas en la utilizacion del Sistema Internaciona!l de Unidades
(8I), cuyo desarrcllo histérico data de siglos, se deriva del Sistema Métrico
Decimal {SMD) y surge por la necesidad de unificar y dar coherencia a una gran
variedad de subsistemas de unidades que eniorpecian y dificultaban el
entendimiento de la comunidad internacional en las grandes esferas del desarrollo
social, por lo que era necesario un sistema que pudiera ser adoptado
internacionalmente en todos los campos de la ciencia y la técnica, en las
relaciones comerciales, en la produccién, los servicios, la investigacion y la
docencia.

La 10® Conferencia General de Pesas y Medidas (CGPM), celebrada en 1954,
adoptd una resolucién que recoge el resultado del trabajo de muchos especialistas
durante varios afios, encaminado a garantizar la uniformidad internacional en el
campo de las unidades de medida y aprobd para el SMD el nombre de Sistema
Practico de Unidades de Medida (SPUM).

En 1960 la 112 CGPM adopta para el SPUM el nombre de Sistema Internacional
de Unidades (S!). :

Como puede apreciarse, el S| no es un sistema nuevo sino una version
racionalizada del SMD; su forma superior y mas acabada.




Resistencia al esfierzo cortante en suelos

I.- RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE EN SUELOS

Todas las obras civiles se cimientan. Un disefic no adecuade de cimentacion
puede poner en riesgo a la estructura.

Estructura
Suelo
Al ingeniero civil le interesa:
I. De la estructura: La estabilidad {estatica y dinamica) durante el tiempo de

servicio de la obra. Esta estahilidad depende de lo siguiente:
1.1. Deicorrecto acoplamiento estatico con el suelo. Lo anterior implica:

I.1.a. Que no se rebasen las deformaciones admisibles para la
cimentacion.

I.1.b. Que no se rebase la resistencia estatica del suelo
II. Del suelo: Que junto con la cimentacion se garantice la vida (til de la obra.
11.1. Caracteristicas mecanicas estaticas

II.1.a. Deformacion {tanto instantdnea comoe a largo plazo) (volumétrica
y desviadora)

II.1.b. Que no se rebase su resistencia estatica
[1.2. Caracteristicas hidraulicas
II.2.2. Permeabilidad del suelo

I1.2.b. Sentido del flujo y su variacion con el tiempo




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Para conocer las caracteristicas estaticas de los suelos se realizan las siguientes
pruebas en laboratorio:

1.-La prueba de consolidacidn unidimensional (reporta compresion vy
consolidacion).

2.-Prueba de expansién unidimensional ({suelos finos secos) (reporta
expansibilidad).

3.- Pruebas triaxiales (reportan relaciones esfuerzo-deformacién y resistencia).

4 - Pruebas de corte directo (reportan relaciones esfuerzo cortante-deformacion y
resistencia).

5.- Pruehas de permeabilidad.

Concepto de resistencia estatica de un suelo.- Se define como resistencia de
un suelo, a la maxima condicién de falla compatible con el equilibrio estatico.

Es costumbre probar a los suelos bajo la condicién que le sea mas desfavorable.
Un suelo obtenido seco en campo puede aumentar su deformabilidad y reducir su

resistencia si se humedece.

La falla en los suelos (por resistencia) se presenta en un plano donde actian al
mismo tiempo un esfuerzo normal y otro cortante.

1 Talud

Y




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

ESTADO DE ESFUERZO EN SUELOS

Convencidn de signos de esfuerzos

Dado que los suelos bajo condiciones de largo plazo, siempre se encuentran bajo
compresiones, es costumbre cambiar la convencion de signos con respecto a la
Mecanica del Medio Continuoc

Esfuerzos positivos:
Mecanica del Medio Continuo ing. Geotécnia
I Z I z
(s 73 X Oz X
Tzy v =
'an/ T sz/' T
74 ¥z
i T e

T T

Ox b " Oy ey "’

Se definen como esfuerzos positivos a aquellos que actuando en caras positivas,
se les representa con sentido contrario al de su eje paralelo del sistema de
referencia. Obsérvese que la convencion es valida, tanto para esfuerzos normales
como para esfuerzos cortantes.

Por otra parte, tenemos que el tensor esfuerzo estd compuesto por las
componentes escalares del vector esfuerzo gque actia en cada una de las tres
caras positivas. La primera columna corresponde a las componentes en la cara x.

El tensor esfuerzo se escribe:

Bajo esta convencidn de signos, la presién hidrostatica se puede representar con
la simbologia de ingenieria geotécnica, como se mueslra a continuacion:




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

IZ
Y
u

] X

Caso hidrostatico

U=pwgz

# 0 0
[U r'f]= 0 « 0
0 0 wu
De acuerdo con la expresioén de Terzaghi, el tensor esfuerzo efectivo resulta ser:

o, -u T, 1, o, T, T,
[Trf]= [Ti‘]_[Ul'f]= Ty o, U Ty |Z[T» Oy o
Ta TJ‘K G, U Te T_r: G

En ingenieria geotécnica, en la mayoria de las aplicaciones, el esfuerzo principal
mayor es vertical, por lo que:
Z

g, 0 0 e 0 0 I
] =0 o 0l=s|0 ofb 0
0 0 o 0 0 o

L

i

nm-y

Concepto de versor.- El versor es un vector unitario referido al mismo sistema de
referencia del tensor (XYZ), que define a un plano que se analiza.

Z




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Donde o, B y y son los llamados angulos directores del versor, el cual se
representa de la siguiente manera:

n=cosai+cosfj+cosyk
Realizando una simplificacion:
Ny=COSt
ny=cosp
n;=Cosy
o mEndEng+ngk

El calculo de esfuerzos o y T asociados a un plano 5 se realiza por medio de
analisis vectorial.

Conocidos el tensor esfuerzo y el versor (del plano de analisis) se calcula el vector
esfuerzo que actGa en ese plano.

T

)= =

i«(ﬂ)

El esfuerzo normal se obtiene:

o = nf )

El esfuerzo cortante, que se escribe en el espacio con doble signo, se puede
obtener aplicando el teorema de Pitagoras:

r= i\[(tﬁ"’f + (ti"))l +(tf")]2 -t

/4 8




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Ejemplo:

55

|
R=—i+—j——k
3 31

30

43 (kPa)

Calcule los valores de los esfuerzos normal y cortante, actuantes en el plano &
definido por el versor m mostrado, a partir del cubo diferencial que se propone.

z
1.- Se forma el tensor esfuerzo n
&
43 -16 20
[r,l=|-10 30 -15|Pa) \
20 15 55
X n

Con sentido contrario al eje de referencia, implica signo
positivo.

Recordando que para Geotecnia:

Compresiones {+)
Tensiones {-}

2.- Se define el plano & proponiendo el versor

1
2 2 A

n=li+—j——k . {n)= %

3373
7

3.-Se calcula el vector esfuerzo asociado al planc




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

43 ~10 20 Wl (-se7
ft)=[rolmi={-10 30 -15|kPai 24 t={2667 kPa
20 —15 55 —% - 40

4.- Se calcula el esfuerzo normal

5,67
o=iny =1y % ~2(} 26,67} kPa
40

o =42, 56kPa
5.- Se calcula el valor del esfuerzo cortante
T= t\/(ri”’)z + (tf,") )2 + (tﬁ"’ )2 -0

= +/(- 5,667) +(26,67F + (- 40 —(42,56)’
r~+23,07kPa

Ejemplo: Para un suelo con superficie horizoznta!

g=9.79 m/s?
¥ Y
Arena -
6 p=1,89 Mg/m*
m kex=0.5 ; koy=0,4 (en funcién de los esfuerzos efectivos)
a
A"

Calcule para el punto A los esfuerzos normal efectivo y cortante asociados a un
plano cuyo vector normal es:

V=-i+2j+3k

Calculando el esfuerzo vertical total, la presién de poro y el esfuerzo vertical
efectivo en el punto A tenemos:

g, =pgz= (1,89 Mg/m? X9,79 m/s? Xﬁ m)= 111,02 kPa

u = p,gz = (1 Mgim*)9,79 m/s? {6 m) = 58,74 kPa

o', =0, —u=111,02kPa-58,74 kPa = 52,28 kPa




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Los esfuerzos efectivos horizontales serfan:

o', = k0, =05(52,28 kPa) = 26,14 kPa
o', =k, 0, =0,4(52,28 kPa)~ 2091 kPa

El tensor esfuerzo efectivo en este caso queda:

2613 0 0
[r,j=| o 2090 o [kPa
0 0 5226

Calculando los esfuerzos horizontales totales, tenemos:

o, =2613KkPa +58,74kPa = 84,37 kPa
o, = 20,90 kPa + 58,74 kPa = 79,64 kPa

Por otra parte, tenemos que el versor m queda:

YV —i+2j+3k

== =—0,2676i +0,5345 + 0,8018k
VM~ a !
Célculo del vector esfuerzo:
26,13 0 0 -0,2676 - 6,99
fml=| 0 2090 0 |KPa{ 0,5345 [=1{1119 }kPa
¢ 0 52,26 0,8018 41,90

Por ultimo, calculando e! esfuerzo normal efectivo y el cortante, tenemos:

-6,99
g'= {- 0,2676 0,5345 0,80184 11,17 »kPa
41,90
o'= 41,43 kPa

r=1:J(-6,99) + (11,17) +(41,90) —(41,43)’
= +14,59kPa

10



Resistencia al esfuerzo cortante en suclos

Solucién grafica en el espacio

Si oy>a>03>0

TA

Ta

02

La solucion grafica exige partir de un tensor principal y ordenado, como el
mostrado:

III

g 0 0
7 1
[Tg] =0 o, 0O %
0 0 o 1l [

Si el tensor de que se dispone no cumple con ser principal y ordenado, se requiere
realizar una rotacion. Esta rotacion logra ubicar un nuevo sistema de referencia,
respecto del cual, el estado de esfuerzo se representa por un tensor principal y
ordenado. La rotacion se aplica también al versor, para pasar del sistema de
referencia original al nuevo sistema.

La rotacion de un tensor o de un versor se logra operando matricialmente con la
llamada matriz de rotacion.




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Dicha matriz de rotacién se forma colocando en forma de columna los versores
que tienen el sentido de cada uno de los ejes del nuevo sistema de referencia al
que llamaremas (X* Y* Z2*)

{a,.j } = maltriz de rotacion
nX* n¥* nZ*

{a,.j} =y X* nY¥* nZ*
nX* n¥Y* nZ*

cosaX * cosa¥* cosaZ*
{aﬁ}= cos X * cosf¥* cosfiZ*

cospX * cosyY* cosyZ*

En la aplicacién de este escrito: o1=o,

Debido a que como se dijo anteriormente, el esfuerzo principai mayor en suelos
siempre se supone vertical, se tendra la siguiente relacion de sistemas de
referencia.

12



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

La matriz de rotacion en este caso seria:
c0s90°  cos0® cos90°

01 0
{a,}.}= cos90" cos90° cos0’ p=40 0 1
cos0®  cos90° cos90° 1 00

Esta matriz de rotacién principalmente nos permite conocer las nuevas
compenentes del versor, el cual podria representar a un plano donde quisiéramos
conocer los valores de ¢ y t actuantes.

Tensor asterisco y versor asterisco
{T *y } = {an;u‘ }T [Tu ]{aii }
{" *} = {aij }r {n}

Ejemplo: Suponga que el tensor esfuerzo totat de un punto en el suelo tuviera la
forma:

60 0 O Tensor principal no
[-,-r].__ 0 30 0 |kpa Ordenado
0 0 100

Se desea obtener graficamente los valores de los esfuerzos o y t que actdan en
un plano & que corta al punto y que es normal al vector:

Vedi-2j42k - meHHFk_2, 2. 1,

J9 T3 373

el tensor y el versor, se forman respecto del mismo sistema de referencia.

Para poder entrar a la solucion grafica, se debe calcular el tensor principal y
ordenado que representa al mismo estado de esfuerzo y transformar al versor
original a uno que este definido respecto del mismo sistema de referencia que
produce el tensor principal y ordenado.

Operando para obtener el tensor principal y ordenado:




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

60 0 0 010 (0 60 0
r.la,}=| 0 30 o |kPajo 0 1}={0 0 30{kPa
0 0 100 10 0] (100 0 0
Transponiendo ({a,}. T [T:.j ]{ay})
00 1o 60 0 100 0 0
[r=]={1 0 oi{ 0 © 30,kPa=| 0 60 0 |kPa
0 1 ojfico o o 0 0 30

El versor transformado queda:
2 1
R EIE AN PA L,
* = T - - = 2 * =1 —_—f——
{n*}={a,} {n} (l)(l)g IA A = At=civsj-ok
A%
De acuerdo con los datos del versor transformado:
a*=cos 'n* = cos"% = 70,5°
-1 -1 2 [
y*=cos n*, =cos =3 =131,8
Con estos datos ya podriamos resolver lo que se pide en el ejemplo:

T 4
(kPa)

(kPa)

o =51kPa
r=+22kPa

14



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Este resultado se debe parecer mucho al que reporte el método analitico tensorial,
operando el tensor y el versor originales.

60 0 0 2| [ a0
{t}=j0 30 0 |kPai-2{f={-20 kPa

0 0 100 % 10%

40
80 40 100
= - L/ = —t —
a—[/3 /3 A} 20y kPa 3+3+9 51,11kPa

100,
3

2J(40)" + (= 20§ +(100/3) - (51,11
722,34 kP2

T

ANALISIS PLANO DE ESFUERZOQ

Vaélido para:

G1=02>G)
01202503

G2

15



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

01=C2 -al 0]
0 o,| Paratrabajaren el plano
o 0 0
[T..]: 0 &, 0 -
if 2 F2=03 _ _
0 0 g \ ag 0
0 o,

La ventaja que se tiene cuando se pasa de un andlisis tridimensional a un analisis
plano, consiste en poder asignar signo Gnico al esfuerzo cortante.

METODO ANALITICO TENSORIAL EN ANAL!SIS PLANO DE ESFUERZOS

A continuacion se muestra un cuadrado diferencial donde todos los esfuerzos
mostrados son positivos, con la convencién de signos de ingenieria geotécnica.

Oz

Ox

dy

La convencion de signos dice: Son positivos los esfuerzos que actuando en caras
positivas, tienen sentido contrario al de su eje paralelo en el sistema de referencia.

Algo que se gana cuando se hace analisis plano de esfuerzo, consiste en que en
este caso, si es posible asignar signo Gnico al esfuerzo cortante.

En el método analitico tensorial de este caso, se opera en forma analoga al
método tridimensional.

16



Resistencia al esfierzo cortante en suclos

A partir de lo anterior, tenemos;

1.- Tensor
i
x
-7 7
cara x caraz
2.- Versor
z
n=n,i+nk
n Donde:
Ny,=COS
& X N;=COSY

3.- El vector esfuerzo en este caso gueda:

n x Fig x I.E‘")
¢ '}{Z JH} H

4 .- El valor del esfuerze normal se calcula come:

o iaf i)

Se introduce el sistema derechq de versores auxiliares que sera:
n

.
T m

/4 D .

El vaior correcto del esfuerzo cortante, se puede obtener por medio, también, de
un producto punto:

T= {l’l‘l};r {t("’}




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

x
»

n=ni+nj
m=mi+mk=ni+(-n)k

Ejemplo: Aplicando el método analitico tensorial, a analisis plano de esfuerzos,
calcule los valores de o y T que actdan en el plano 8 que se muestra en el cuadro
diferencial que se propone.

1.- Se forma el tensor

2.- Se deduce el versor
n =cos30% +cos60° §

3

n="2i+ k< 0866i+05k
2 2
m = 0,5 — 0,866k
3.- Se calcula el vector esfuerzo
25 20 0866) (3165
few= kPa = kPa
20 55 0500  |44.82

4 - Se calcula el esfuerzo normal




Resistencia al esfuerzo cortunte en suelos

1,65
o = {0,866 0,5}{24’:2} kPa

o

o = 49,82kPa

5.- Se calcula el esfuerzo cortante

2

31,65
— T t(,,) - _ ?
r={m) {#"}=1o5 0,866}{44 82} kPa
r~-22,99 kPa

Con la convencion de Ingenieria Geotécnica,
el sentido de o es contraric al de n por ser

positivo. Como el cortante es negativo, se-

dibuja con el mismo sentido del versor m.

Ejempio: Dibujar la circunferencia visible en el plano de Mohr, asociada al cuadro

diferencial mostrado:

*'_4%30
a)

10
15
N
‘T‘ (kP

Representa lo que pasa

en la cara positiva X
/ 61=35
-10 30 .

%

[o7
Ty=- 5

Represenla lo qué pasa
en la cara positiva Z

Ox

gl e}
{kPa}




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Tenemos como reglas que:

a) Asociado a o, se dibuja el punto con signo de cortante contrario a como
esta en el tensor.

b} Asociado a o, el.punto se dibuja con cortante con mismo signo a como
aparece en el tensor.

Graficamente se pueden ubicar los valores de los esfuerzos principales, donde la
circunferencia corta al eje de los esfuerzos normales.

METODO GRAFICO DEL POLO FIJO
{Del Dr. Dagoberio de fa Serna)

Este método permite introducir los sistemas de referencia (en uso y principal),
dentro del plano de Mohr. Los sistemas de referencia en ingenieria geotécnica y
en andlisis planos de esfuerzos son:

Z I

X HI
Sistemas derechos

Este método es aplicable a analisis planos de esfuerzos.

Pasos a seguir en la aplicacién de este método:

1.- A partir del cuadrado diferencial s& obtiene el tensor. Se dibuja la
circunferencia como se vio antes, eligiendo una escala adecuada.

2.- Donde la circunferencia interseca al eje de los esfuerzos normales, se pueden
ubicar graficamente los valores de o1 y o3, es decir, el esfuerzo principal mayor y
el esfuerzo principal menor.

3.- En éste método, el polo siempre se ubica en el punto que representa a o;.

4.- En éste método, el eje que representa al esfuerzo principat mayor (1) tiene la

misma direccion y sentido del eje G.

20



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

5.- La direccién del esfuerzo principal menor (11T} se coloca a partir del polo con

sentido contrario al del eje T.

6.- Con una linea recta se unen al polo con el punto [ox-(1c)]. Esta linea
representa la direccién del gje X, aunque de momento no se decida su sentido.

7.- Con otra linea recta se unen at polo con el punto{o;,1). Esta linea representa
la direccion del eje Z, aunque también de momento no se defina su sentido.

8.- Para definir el sentido correcto de los ejes del sistema de referencia “XZ", en
este curso se debe cumplir que formen sistema derecho y ademas que se logre
centrar lo mas posible, los primeros cuadrantes de los sistemas de referencia”XZ"y
“HI" T

9.- Si se desea obtener e! valor correcto de los esfuerzos o y t© actuantes en un
plano & definido por el versor m, basta con orientar graficamente y partiendo del
polo al versor, en la misma forma que se tendria en el cuadrado diferencial. Como
condicion se debe elegir (de los posibles), el versor que apunte hacia la
circunferencia. El punto que resulta de la interseccidbn del versor con la
circunferencia, indica graficamente los valores buscados.

Ejemplo: Usando el método del polo fijo, obtenga los valores de o y t que actdan
en el plano 8 propuesto en el cuadro diferencial mostrado:

Q;
[

Tenemos que el tensor resulta ser:
25 20
[r,)=
120 55
n 60°

I

Y

(kPa)




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

La circunferencia resultante es:

A 1 (40.25)
(kPa)

Pol
- Lg'e)
I {(kPa)
Ta=
o=50 kPa
1=-23 kPa

Dibuje un cuadrado diferencial, orientado respecto del sistema XZ indicando el
sentido correcto de los esfuerzos principales.

A F 9
(kPa)_26,6"

/L x

I

22



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Dibuje en un cuadrado orientado, los sentidos correctos de los esfuerzos cortantes
maximos y su normal asociado.
n, z

18.4&(kPa)

25 n,
40

|~

> X

L
{ \ (kPa)
]

23



Resistencia al esfiuerzo cortante en suelos

RELACION ENTRE SOLUCIONES GRAFICAS
(Tridimensional y de analisis planc con polo fijo)

Para la comparacion se requiere poder tener tensores principales y ordenados

oi=a, [0, O
|0 o,
o 0 0
[Tfj]: 0 &, 0| _o,cs ~
0 ¢ T, o, 0
| 0 O’,}

Se propone revisar la equivalencia por medio de un ejemplo.

Ejemplo: A partir del elemento diferencial que se muestra a continuacion, obtenga
los valores de o y T actuantes en el plano 5 definido por n.

Z
En el espacic };Y

20 X
n= li +0f+ -{:}-k
120 2 2
8 / (kPa) a=cos'n_=cos™ 1 60°
(principal mayor) 2

3
¥y =cos™n, =cos™ - = 30°

80 0 0
[r,1={ 0 20 o|KkPa
0 0 20

24



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

En ei plano

Solucién gréafica tridimensional

Calculando los valores de a y y, tenemos:

a =cos™ L 60° :  y=cos” ﬁ =130°
2 2
o
a
{ ) 1 3 .
R, o=60
G2=G3=20 =80
_> G
30 8 (kPa)
3
Rz

25



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

La solucién grafica tridimensional da como resultado lo siguiente:

o =35kPa : T =126 kPa

Solucién grafica en analisis plano

30"

Polo

A 4
.

8]
(kPa)

%Y

La solucion grafica en analisis plano da come resultado lo siguiente:

o =35kPa ; r=26kPa




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

PRUEBAS TRIAXIALES EN SUELOS
(Aplican esfuerzos principales)

Camara triaxial (Arturo Casagrande)

AF

Arcilla saturada

27



8¢

PRUEBAS
TRIAXIALES

N

a)Clasificacién de
acuerdo a como sé
aplican esfuerzos
(En 2* etapa)

—
( Aumentando esfuerzo axial

Pruebas de
compresion <

02=0C3 L .
Disminuyendo esfuerzo radial

< p.
—

Disminuyendo esfuerzo axial
Pruebas de
extensién <
G1=02

Aumentando esfuerzo radial

S

ﬂ“ etapa; Consolidada

22 etapa; Drenada co
N 1? etapa; Consclidada
b)Clasificacién de acuerdo
a condiciones de drenaje ™\ 5a atapa: No Drenada cu

12 etapa; No Consoiidada
uu

\2“ etapa; No Drenada

:
iy
'
I+

SOJINS UD FIUDLIOD OZIBN{SD D DIFUIISISZY



Resistencia al esfuerzo cortunte en suclos

ESQUEMA DE PRUEBA CD

De compresion aumentando esfuerzo axial.

La pruebas de compresion, son la mas comunes de realizar.

12 Etapa 22 Etapa Esfuerzos totales
fc lAUaf Gt =OctAGy
— Oc + = — lg— ox=0
T Auy=0 T Xﬂuz=0 T —\AUFO
AU=AU AU

Esfuerzos efectivos

C1f =0 Al

}

— l—— G =CarAUs

f

Representacién en el plano de Mohr de la prueba de compresion
aumentando el esfuerzo axial (CD).

T.all

Circunferencia

de falla en
‘ﬂ/ esfuerzos

totales y

efectivos

Tc

-
™

8]

Cy=03 =0uf

ACy

29



Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Donde:
o.= Esfuerzo de confinamiento o de celda.
Au= Incremento de presion hidrostatica.

Aca= incremento al esfuerzo axial.
oy Oy
—

Oy =Ty, =0, +AT, -0,

4

Ao, = a,, ~a,, = Diametro de la circunferencia de Mohr en condicion de falla

Para condiciones anteriores a la falla:

Ao, =0 —a,

PRUEBA TRIAXIAL (CD)
{Arena seca limpia de finos)

Prueba de compresion aumentando esfuerzo axial

G 1m0 HACy

A TN

N~

(a3
NN
f
/ Ga=C¢
N <
%’ 0

N~




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

La resistencia de esta arena depende exclusivamente de su angulo de friccién
interna,

T A
cD ,
$
_ . Circunferencia
gur(f:uirllferenma de falla
e falla
Oc2 Gey G

¢'= Angulo de friccién interna
$'= f(Ca%)
Cr%= Porcentaje de compacidad o compacidad relativa

& Arena suetta = Angulo de reposo de la misma arena

Ei plano p-g
En el plano de Mohr

Ta

CcD

.
>
Oc=0x=0 3 Oy=a'y=a. Aoy O

31



Resistencia al esfuerzo coriante en suelos

En el plano p-q

q=(01'03)1k2
o
' " > p=(0+0,)/2
% %
Mohr p-q
& o
R R
o' o' TP G o' C P
A A
Para planc de Mohr Para plano p-q
— = seng’ ; —=tga’
A ¢ A &
lgualando:
seng'=tgat'
¢'= sen”tga’

32




Resistenciu al esfuerzo cortante en suclos

R=o",f—o':Ur ) , _.a',fwr'”
2 ' 2
R_ go'= (G"fna"f) T Y
A (o",f +0'y, ) - 7Oy,
o' —a - .
¢'=sen' L L Zifuerzos efectivos

a’, f+o"3 p
Par analogia, en esfuerzos totales

a, -
¢ =sen L
T+ 0y,

APARATO DE CORTE DIRECTO
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Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Datos en el plano de Mohr

Cn=0%0

Gno=KoG10

T

Ejemplo: Se realiza una prueba de corte directo en arena seca, limpia de finos. E!
esfuerzo vertical que permanece durante la prueba es de 40 kPa. En el momento
de la falla el cortante que la produce alcanza un valor de 30 kPa. De esta arena se
sabe que su Ky vale 0,5.

Dibuje en el plano de Mohr la circunferencia que representa a la condicion inicial
(antes de aplicar el esfuerzo cortante). Obtenga también la circunferencia que
representa a la condicion de falla y evalue los esfuerzos principales de falla y el
esfuerzo normal horizontal en el momento de la falla,

On i
y Inicial

6,26,=40 kPa
[0]
=30 kPa "
Ko=0,5 on=Koa,=0,5(40 kPa)=20 kPa
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Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Oy

¢ l<_
Cnt

T

(kbay

2

2 40 o'h=84 -
Gy=Cy : I
i {kPa}
d =99
0'31= 5
o
o, =0, =40kPa ; Ty =0y =20KPa

Observe que el esfuerzo horizontal en el momento de la falla, es mas dei doble
que el esfuerzo vertical.
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Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

Retomando, de pruebas triaxiales:

TAL

Arena seca ¢’
limpia de finos

Envoivente de
resistencia

\KSe cumple que:
pe

— =max
T

Y

Oc1 T Tz

{Se prueba sin confinamiento)

o ..
La arena falla cuando: — = maximo
T

La envolvente de resistencia se saca con varias pruebas. De cada prueba triaxial
se obtienen datos para una grafica esfuerzo-deformacion.

Prueba 1 -0k

- Aoy =o1rosy
0=

36



Resistencia al esfuerzo cortunte en suelos

Prueba 2

Uy-O34

Ge2=2X A= 2r T3

Probeta

¢'= Angulo de friccion interna del suelo en esfuerzos efectivos.
Se puede formular ahora la siguiente pregunta:

;. Cual es el angulo tedrico que forma el plano de falla con un planc horizontal, en
una probeta de arena seca en la camara triaxial?

b

I
R . Plano de falla

. L\ o

-
; T o3 1M X
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Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

0:45+£
2
T
1 Z v

Planos Conjugados
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Resistencia al esfuerzo cortante en suclos

ESQUEMA DE PRUEBA CU

En arcilla normalmente consolidada:

Esfuerzos totales

12 Etapa 22 Etapa
lﬁc lAf-:"al lcﬂ =0+ AGH
— [4—— Cc + = —P [— CG3=Cc¢
T iﬂueo T Xf_\u?ﬁo T 1AU,=AU1+AU2
L AUFAU;

Esfuerzos efectivos

Gyf =U1rAUEGHATrAU;

|
f

—— Oy =03 AU=0-AU

Representacion en el plano de Mohr de 1a prueba CU de compresion aumentando

el esfuerzo axial.

T A
¢
CU'=C
c 1y
Esfuerzos
T - totales
o \\\ Esfue_rzos
7 y efectivos
: '
1 1 | .
' ] Ll
Tc=0 21 g
[ 3f 3 it G
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Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

ESQUEMA DE PRUEBA UU

En arcilla normalmente consclidada

12 Etapa 2% Etapa Esfuerzos totales
lcc lAUa{ lo'u =0 HAG,
— l4— O + = [ T3=CT¢
T \uﬁto T \Uzio T 1Au[=Au,+m:2
Au>0 Au>0 o Aul

Esfuerzos efectivos

Gy =0 AUF a1 rAU-AU

!

— H—- Tar =03r AU -AU;

f

Representacidn en el plano de Mohr de la prueba CU de compresion aumentando
el esfuerzo axial.

T A
UU'=C
Ul ¢=0° Esfuerzos
4 totales
Sy
‘r -
Gt G=0y Oy O G
¢ Az N IAUI
Al
-




Resistencia al esfuerzo cortante en suelos

S,= Resistencia no drenada

Ao

afpromedio

“ 2
Panorama completo de pruebas triaxiales de compresién aumentando el esfuerzo

axial en arcillas saturadas.

UU'=CU'=CD

cu

uu =0

a’
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

11.- EMPUJE DE SUELOS SOBRE ELEMENTOS DE RETENCION

Desnivel del terreno:

TN
Elemento de
retencion Talud
Mamposteria
( Rigidos P Siro
{Muros) Concreto mpie
Reforzado
Elementos
de
soporte
. Acero
Flexibles
{Tablaestacas) Madera

\

El elemento de scporte se construye para mantener una diferencia en los niveles
del terreno.

NOMENCLATURA

del muro - Superficie de
relleno
Frente
del mur RELLENO
Respaldo del

muro

Superficie de Base del muro

relleno inferior

42



Empuje de suelos sobre elementos de retencién

Las principales fuerzas que se deben tomar en cuenta para el analisis de un muro
de retencién;

1.- Peso propio del muro.

2.- Empuje del rellenc contra el muro.

3.- Fuerza normal de la cimentacidn.

4 - Fuerza cortante resistente en el contacto muro-suelo de cimentacion,
5.- Empuije del suelo en el frente dei muro.

6.- Fuerzas exteriores.

7.- Sobrecargas actuantes en el relleno.

8.- Fuerzas debidas al agua en el respaldo.

9.- Fuerzas veriicales debidas al agua en la cimentacidn.

10.- Fuerzas debidas a sismo.

11.- Vibraciones.

12.- Fuerzas generadas por cambio de humedad del relleno.

Se acostumbra realizar el andlisis para una unidad de espesor {1 m)

EMPUJE DEL SUELO SOBRE EL MURO

Resistencia del suelo

uy
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Empuje de suelos sobre elemenitos de retencion

Teorias

Rankine
Coulomb

Modelo de comportamiento
Estados plasticos de equilibrio

-Empuje activo
-Empuje pasivo

Se supondra para el suelo una falla igual a la det modelo idealmente plastico.
Ao A

idealmente plastico

TEORIA DE RANKINE

Supone:
a} Muro liso

b} Muro con respaldo vertical
c) Relleno con superficie horizontal

Caso 1.- Relleno de suelo granular

A0
Liso

Arena seca

L

Muro que no
se mueve

0 0= 04=0

0" Ho=KoG '\ =0Ha= 0370 3

a4



Empuje de suelos sobre elementos de retencidn

Se hace la consideracion de que el muro esta estatico, ya que si consideraramos
que se puede mover en un inicio, €l empuje disminuiria.

Por otra parte, tenemos que, ya que el muro es liso y gue no existen cortantes, los
esfuerzos horizontales y verticales son principales, ademas, como se trata de
arena seca, los esfuerzos totales y efectivos, son iguales.

TJL
Condicion de falla , .
cliva Condlcmq de falla
pasiva
Casgragtivo i Caso pasive i
i 0 —
| ' i
1 1 1
1 1 1
1 1 1
1 1
1 1
I 1 i
1 1
1 [
) 1
»
't U'Hu:Ua'? o= Ot o
Condicion de suelo
en reposos
Donde:
G'na.- Esfuerzo horizontal activo ; o'wp.- Esfuerzo horizontal pasivo.

El calificativo de pasivo y activo es aplicado con respecto al suelo. En el caso
pasivo, e! suelo esta siendo “empujado” por el muro, y en el caso activo, el suelo
es el gue "empuja” al muro.

Caso Activo

THIA Arena seca

Gv=0
4_ o Har=0a=Kao,
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

CASO DE EMPUJE ACTIVO

Zona de suelo en estado

/ plastico de falla

I
N Arena seca

lanos
3 njugados

¢l

v
HASOm — ™

45%¢'12
CASO DE EMPUJE PASIVO
Zona de suelo en estado
/ plastico de falla
N Areng séca
T
1 /
Oy
.
Y
G'Wp=0"y !
45%¢'12

En forma analoga a la condicién de reposo:

K= Coeficiente de empuje de suelo en reposo.

U'HO
fomo

v

o' . . .
K, = _”i =Coefieciente de empuje activo
[a)
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

'

[e2
K, = — =Coefieciente de empuije pasivo
o

Caso Activo

T4 s
R
— » O
G'HAS Oy O v=0 1
2
K = G _ Ty - A-R
o, o\, A+R
Dividiendo entre A tenemos:
-k
KA=+'1 ; E:sengﬁ‘ = KAzmz
| R A 1+ seng'
+ ——
A
Caso Pasivo
T A ¢'
R
; ; > G
o'\=C"y O HP=C 1

2

tg=(45

Q

¢l

_E)
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

R

O Oy A+R 1+; I+ seng' . i ; 1
KP_ == = = - )\A’—‘—,* ; [\P=—
a, y A-R I—E 1—seng K, K,
A

K, =tg’(45° +£
2
Ejemplo: Supongamos una arena seca donde K,=0,5, K,=0,25 y Kp=4.

oy o'H

Arena
seca

K
Ka "

Keg'y

-»>

La teoria de Rankine supone:

1.- Respaldo vertical

2.- Respaldo liso (no hay esfuerzos cortantes)

3.- Relleno con superficie horizontal

4 - El refleno contiguo al muro esta en falla inciptente {estado plastico)




Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Caso .- Arena seca

Supondremos pg=1,6 Mg/m®, $'=38° y g=9,78 m/s’

Esfuerzos verticales

ofkPa) - ukPa) = o' (kPa)
pe=1,6 Mg/m®
¢'=38°
6m
93,90 93,90
Esfuerzos horizontales
J _ 0
= 1— seng _ 1 sen(380) ~0.238
1+ seng’ 1+ sen(387)
ona{kPa) = u{kPa) + o'ya(kPa)
/'y
6m H
22,35 kPa 22,35 kPa
A 4
b
—
Calculo del empuje active
E, = Volamen del diagrama (tomando espesor unitario}
1 1
E, = bh(lm)= (2235 KkPa)(6 m){1 m)
6 m
E,=67,05kN 67,05 kN
.‘_._
2m

49



Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Caso IL.- Arena saturada con agua estancada por lluvia intensa y faita de
drenaje

Supondremos pxpe=2,1 Mg/m®, ¢'=38° y g=9,78 m/s®

Esfuerzos verticales

olkPa) - u{kPa) = o' (kPa)
gm
123,23 58,68 64,55
Esfuerzos horizontales
oua(kPa) = u(kPa) + o'ua(kPa)
'y e
Bm
om <—-E" 74,04 58,68 115,36 D E—
Y I

Calculo del empuje activo

E, = %(74,04 kPa)6 m)(l m)
E, ~2221kN
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Empuje de suelos sobre elementos de retencicn

Caso lIL.- Arena saturada con agua estancada por lluvia intensa y con
drenaje operando

Esfuerzos verticales g=9,78 m/s*

"a\_ ofkPa) - ukPa) = o'(kPa)
- .

Peai=2, 1 Mglm3

l 123,23 123.23

Arena y grava

Recordando la Ley de Darcy:
v=ki= kﬁ
L
En este caso tenemos que:

h=6m ; L=6m v=k

Esfuerzos horizontales
aualkPa) =  u(kPa) + o'wa(kPa)

AR =

29,33 2933

Tenemos que e empuje activo per unidad de espesor es:
1
E,= Ebh = %(29,33 kN/m?)(6 m)(1 m)
E,=8799kN
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Resumiendo:

Casol Arena seca: EA=67,08 kN
Caso I1 Arena saturada sin drenaje Ea=222,1 kN
Caso Il Arena saturada con drenaje EA=89,99 kN

Ademas, podemos observar que ei caso Il es 2,5 veces menor que €l caso 1, y
1,3 veces mayor que el caso L.

Para suelos no granulares se recomienda:

] > Filtros

S, :

CFiItro de grava
y arena
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Empuje de suelos sobre elementos de retencidn

Ejemplo: Calcule el empuje activo del siguiente relleno arenoso que cuenta con
dos estratos.

Esfuerzos verticales

olkPa) - ukPa) = o' [kPa)
mwr;L
p=1,92 Mg/m® 56,33 56,33
Im |1).:390
5m
AL
2m p=2,13 Mg/m® 8.00 98,00
¢'=41°
= 1 —sen39®
=" = (228
M sen39®
1-sendl®
=—=0,208
2 1+ sendl®
7, = 18,78 kN/m® ; ¥5 = 20,83 KN/m®
Esfuerzos horizontales
onalkPa) = u(kPa) + c'ua(kPa)
11,72 A1 12,84 11,72 12,84

sm N N
’IIIIIIIIIIIIII

:::::::::::: h 20‘38 0_38
d Ear 5
| ¥ Eas

Calculo de empujes parciales en anilisis para 1 m de espesor:

E, = -12-(1 2,84 kN/m? )3 m)(1 m) = 19,26 kN

E,, = (11,72 kN/m?)(2 m)(1 m) = 23,44 kN
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

E, = %(20,38 kN/mE ~ 11,72 KN/m®)(2 m)(1 m) = 8,66 kN

Por lo tanto, tenemos que el empuje total es:
E =E,+E,+E,=5136kN

Distancia desde la base de aplicacion del empuje total es:

{——LM‘

o=
Eq

ZMA = (19,26 kN)(3 m) + (23,44 kN)(1 m} + (8,66 kN)(0,67 m) = 87,02 kN.m
Sustituyendo tenemos que:

_ 87,02kN.m

=1,69m
51,36 kN

Efecto de sobrecarga (esfuerzo uniforme de valor q), actuando sobre el

relleno

mmnﬁ&qm—:nm;

RN

¢q Arena seca
oy
 EAG
:]‘__ FHTAOH
Se puede decir que:
o=\ 44 =0+ .
K = dsf _ (:5"3"1'ﬂ()"l3

R 1 o ] 1
O‘_,I—GH+AO'II—GJ+AO'3
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

o', +Ac', = K (o' +q)

o',+Ac' =K, 0 +K g

Ag',=Ad',, =K g

Ejemplo: Resolviendo nuevamente el ejemplo anterior, pero ahora incluyendo
sobrecarga uniforme.

Esfuerzos verticales

o (kPa) - u(kPa) = o'{kPa)

q=20 kPa y‘jo ‘jo
_ Q%’\Lﬂ

am p=1 92 Mglma 76,33 76‘33
¢'=39°

L LA
L4 LEEsaais

rrry

p=2,13 Mgim?® \pe.oo 118,00
‘ _A ¢'=41

Esfuerzos horizontales o (kPa)

= u(kPa) + o’ua(kPa)
4,56

15,88 15,88

Calculo de empujes parciales en analisis de espesor unitario:
£, = (4,56 KN/m*)(3 m)(i m) = 13,68 kN

En= %(I 7,40 kN/m? — 4,56 kN/m#)(3 m)(1 m) =19,26 kN

E,, = (1588 KN/m?)}2 m)(t m) = 31,76 kN
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Empuje de suelos sobre elementas de retencion

£, = %(24,54 kN/m? —15,88 KN/m?)(2 m)(1 m) = 8,66 kN

Por lo tanto, tenemos que el empuje total es:
E=7336kN

Distancia desde la base de aplicacion del empuje total es:

4= M
EAT

En un analisis para una unidad de espesor:

DM = (13,68 KN)(3,5 M)+ (19,26 KN)(3 m) + (31,76 kN)(1 m) + (8,66 kN)(0,67 m)
> M, ~14322kN.m

Sustituyendo tenemos que:

_ 14322 kN.m

=195m
73,36 kN

Teoria de Rankine para relleno de suelo fino saturadoe, y bajo condiciéon mas
critica (falla sin drenaje).
{Analisis en esfuerzos totales)

o Y

Caso Activo

Caso, Pasivo
// //uu

Su

\ A

THA OHo Oy CHp

AGo

<>
-
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Empuje de suelos sobre elementos de retencidn

T TR0 TR
Caso Activo Condicion de reposo

a1 Oy
':G—O'HA:G:H é‘—UHO

") TR
Caso Pasivo

V=03
THP=C1t

Caso Activo

Del plano de Mohr tenemos:

Tye =0y — 258 ; como o, = pgz

Gy = Pgz—1s,

Caso Pasivo
Del plano de Mohr tenemos:

Cpyp =0, +25,

Oup = PRZ+128,
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Empuje de suclos sobre elementos de retencion

La concepcidn clasica para el calculo del empuje activo propone integrar el
esfuerzo horizontal activo desde z=0, hasta z=H.

dE, = o, dz = (pgz - 2s,)dz
M i
E, = [dE, = pg [2dz - 2s, [dz
] Q

2

I
o] ot
0

)3 . -
E, = Eng‘ - 2s,H (Expresidn no apta para disefio)

Caso Activo

-2s, 2s,
DN
- Ora
Zo
H° ->
H Se disefia con
este triangulo
H’
-
-

. pgz

->

He.- Altura critica en excavacién vertical

Suponiendo Ex=0 (cuando se igualan los tridngulos de tension y de compresion), ya que
tedricamente en este caso no se requiere elemento de retencion:

%ngz -25,H =0

Despejando a H como He
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

En este caso de falla;
FS=1 ; FS= Factor de Seguridad
Hp= Altura de disefio

4s

" FS(pg)

D

Se recomienda usar un FS minimo de 2.

Por otra parte, a z3 se le define como la profundidad donde se espera tener a
ona=0, por lo que:

pez—25,=0
Despejando a z como z,;
2s,
Zy =
g

Si no hay sobrecarga en el relleno:
H=H'+zq

Caso Pasivo
Oxp
25,

—

pgH 25,

-»

>
-»
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Ejemplo: Calcule el empuje activo y su posicion tedrica, del suelo contra el muro
mostrado en la figura. Como se supone falla no drenada, no se especifica drenaje.

-30 g=9,78 m/s’
\ G (KPa)
T TEET
1 Arcilla saturada
==
p=1,35 Mg/m®
5m s.=15 kPa +
W
- “A“
66,02
36,02
—

Compo el analisis es en esfuerzos totales, no importa el nivel freatico ya que es
arcilla saturada. Arriba del nivel freatico se encuentra saturado el suelo por
capilaridad y abajo del nivel freatico, por inmersion.

25 2(15 kPa)

; - ~227m
% = 1,35 Mg/m*(9,78 mis?)

z, =
Pg

H'=H-zp=5 m-2,27 m=2,73 m

E, = %(36,02 kPa)(2,73 m)(1 m) ~ 49,2 kN

d :%H‘=%(2,73 my=091m

> —

5m

49,2 kN

perd
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Caso con sobrecarga q

rwww'a?v\n
Ta o
OHA
uu
8y
Oy q g GHP o
OHa —
Oy =0y +4-25,
Cup = Oy +g+1s,
Agregando al ejempio anterior una sobrecarga de 23 kPa
g=9,78 m/s®
23 kPa 7 {kPa}.23
- THA a
. VN past
’ Arcilla saturada
== *+
p=1,35 Mg/im®
5m s,=15 kPa
Ht
59,02
5
89,02
-»
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

La distancia que hay de la base de la figura al punto donde el esfuerzo es igual a
cero, lo podemos obtener por medio de una regla de tres como se muestra a
continuacion:

5m ;66,02 kPa::H"m:59.02kPa

_ 59,02 kPa(5 m)
66,02 kPa

-k

~ 4,47 m

E, = %(59,02 kPa)(4,47 m)(1m) = 1319 kN

d= %H* = %(4,47 m) =1,49m

Caso pasivo con sobrecarga q

a
ey q
—_—

ng 25, q

& e
v L 4

-+>

Y
v

Teoria de Rankine para suelos con cohesion y friccidon
{Para suelos parcialmente saturados o secos cementados)

Tll
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Analisis en esfuerzos totales

Caso Reposo Caso Activo Caso Pasivo

R [T TR u) AOON

Ov=0C4 Oy=0y

_ Ov=031
é OHo=03 g OHa=Tat -
CHP=T ¢

Ta
]
Caso
IActivo| Caso Pasivo Caso Pasivo
I | de falla
/
CI
OHa THo Gy Onp a

Caso Activo de
falla

Nos apoyaremos en lo que sigue, en la ecuacién (11-27) deducida en las paginas
363, 364 y 365 de! Tomo |1 del libro "“Mecéanica de Suelos” de los Ingenieros Judrez
Badillo y Rico Rodriguez.

o, =JJN¢+2c\/V¢ (11-27)

N, =K, ; K,=—

Para el caso de estas notas, la ecuacion {11-27) queda como se muestra a
continuacion:
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Empuje de suelos sobre elementos de retencién

o, =0,K.+2 K, Ecuacion de envolvente de resistencia

Caso Activo

Oy =0y
s = Ty

o, =0,,K, +2c./K,

Despejando ona

1 JK
o, Ky, =0, -2c/K, = O’HA=K—JV~2C——P
P P
2c .
Ty = K, 0, === o bien, oy, =K, (pgz)-2cK,
7 4 \/K—P HA 4
1 —seng 1+ seng
AT _—— ; Kp=—"—
1 + seng 1 —seng
& h .
y2)
H -
¢ 'y
h 4
H
H

20,

Kaov=KapgZ

s

H=MH'+zg




Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Analogamente al caso de suelos finos saturados, aqui también se puede calcular
para estos suelos una altura critica:

Zo=Profundidad donde oua vale cero

K pgz, =2 (K,

La altura de disefic se expresa como:

Ho- 4c
? FS(peg K )

Se recomienda no usar un factor de seguridad menor que 2.

Caso Pasivo
o, =0,,K, +2¢ K,
O = 0K, +2¢ /K,

Gup = Kp(pgz)+2c({K,

KelpgH)  2cfK

65




Empuje de suelos sobre elementos de retencicn

Ejempio: Calcule el empuje activo y su posicion, para el muro y suelo mostrados
en la figura. '

§=9,78 m/s®
Gua (kPa}
¢ i
zf,l X
¢=11,96 kPa
$=27,5
6m p=1,82 Mg/m®
) 2¢. K,
39,32
o KapgH *
1 _ Q
K, = sen 27,5 ~ 0,368

1+ sen 27,5°

L2 _ 2(11,96 kPa) ~
" peJK, (1,82 Mg/m®)(9,78 m/s®).[0,368

222m

H=6m-2,22 m=3,78 m

E, = —(24,81kPa)(3,78 m)(1 m)

1
2

E,~469kN
de lH'= 3,78

A

-»

=126m

< E~=46,9 kN

n.26 nlI
-»>
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Empuje de suelos sobre elementos de retencicn

Caso con sobrecarga

Tye = K’,(pgz)+KAq—2c1{KA

Ejemplo: Resolver el ejemplo anterior incluyéndole sobrecarga en el relieno, con
valor g=20 kPa.

20 kPa -7.15 ona (kPa) 7,36
-
¢=11,96 kPa x
$=27.5"
=1,82 Mg/m®
6m P g H*
32,17
A
46,68
Y

(32,17 kPa+7,15kPa): 6 m ::32,17kPa . H* m

_32,17kPa(6 m)
39,32 kPa

* =491m

E, = %(32,17 kPa)(4.91 m)(1 m) ~ 79 kN

d = %H* = %(4,9] m) =~ 1,64 m

-» -

6m

¢ EA=79 kN

.64 n’ll
-

07



Empuje de suelos sobre elementos de retencion

METODO DE COULOMB

Este método permite calcular el empuje en el muro, con relleno inclinado, asi
como para respaldo inclinado y rugoso.

Util para suelo granular.

Para caso activo

Equilibrio
en estado critico:

ry .
i n
4]
H3 P

y _ v Vo

e, TR i

Drenaje /
De la figura:

w+5'+0=90°

63



Empuje de suclos sobre elementos de retencion

Suposiciones del método de Coulomb

1.- Se desarrollan las resistencias friccionantes por completo y simultdneamente
en todos los puntos de la superficie de falla.

2.- La cuia se moviliza como un cuerpo rigido.
3.- La superficie de falla suelo-suelo es plana.
Este método propone construir poligonos de fuerzas para diferentes superficies de

falla propuestas, de modo que conocido el peso de la cuiia, se puedan deducir las
fuerzas F y Ea. Se muestra el diagrama para una supuesta cuiia 3.

Caso Estatico e
A3
L.H. /
6
w+8’
a-’
Fa a
W,
Linea de Ios .
empujes activos Linea de
pesos
LV,
Para a=90%+w = W=0
Siw=0 = EayF soncero

Para a=¢° = W=F y Ea=0
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

0°<8'<d’ ; Va desde 0° considerando vibraciones, hasta ¢' considerando la falla
suelo-suelo.

Si el muro es fiso  8'=0°Caso de Rankine)
Terzaghi por experimentos concluyo que:
$I2<8<(2/3)'

Para disefio recomienda utilizar &'=(2/3)¢’, si no es posible obtener este dato en
forma experimental.

Ejemplo: Graficamente obtenga el empuje activo del suelo mostrado, por medio
del Método de Coulomb.

1 2 3 34

_%1

g=9,78 m/s’

Arena saturada
psai=1,97 Mg/m®
¢,=400

1,67

Para obtener el valor de &, Terzaghi recomienda utilizar un valor de 2/3 de ¢, por
jo tanto:

&'= %qﬁ': %(40“) ~ 26,67°
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Caso estatico

Linea Horizontal 0

w+5'=37,98°

Fi

F2

W

Fa

Linea Vertical

Volumen

(m?)

6,15 2,65 8,15 16,05 | 157,00 70 30 79,3
6,56 3,02 9,91 19,51 | 190,85 85 25 82.8
7.08 3,37 11,93 23,50 | 229,85 60 20 82,6
6,804 | 3,196 10,87 21,42 | 209,48 | 62,5 | 22,5 83,2

W AN —
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Empuje de suelos sobre elementos de retencién

Resolviendo este mismo ejemplo utilizando un método analitico para un metro de
espesor, tenemos:

1
EA' = EKApmlgromu‘liz(l m)

donde:
2
sen(90" + w — ¢")
sen(90° + @)

i SenOF s o) + |Sen@+)sen(@—f)

sen(90" +w - )

K

A

Por lo tanto tenemos lo siguiente:
¥'=40% 5'=26,67° p=14,04% ©=11,31% psa=1,97 Mg/m®, g=9,78 m/s?; H=5 m
= Kax0,3454

Para este caso y estos datos: EA~83,18 kN

METODO PSEUDODINAMICO CON ELEMENTOS DEL METODO DE
COULOMB

Suposiciones:
1.- Se adiciona una fuerza horizontal sismica, que es funcidn del peso de la cufia.
2 - Bajo sismo se pierde la fuerza de friccidn en el contacto suelo-muro (5'=0%.

La fuerza sismica horizontal se evallia por medio del coeficiente sismico que se
asigna a la zona donde se construye el muro, por lo que:

Fuerza sismica horizontal=csW
Donde:

cs= Coeficiente sismico
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Empuje de suelos sobre elementos de retencién

Empuje minimo

bajo sismo
Linea Herizontal \ 0o
Caso
estatico
o
Linea de empujes
activo
Empuje maximo
bajo sismo E ;
0.'¢‘ y
i W
!
csW csW
Linea de
pesos

METODO ANALITICO VECTORIAL (COULOMB-PADILLA), PARA CASO
SisMICO

(pseudodinamico)

Resolviendo el problema de calculo de empujes en forma analitica, y por medio de
iteraciones.
Caso pseudodinﬁmico

LH. e\

® E 0
L
Linea de empujes F - :
activos i
i v
y
csW
LV.
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Empuje de suelos sobre elementos de retencién

n,

(1'¢i. ny

Procedimiento

n_ = —cosaN —senwk

13

Conde n, es un versor fijo
{mismo valor) en el analisis.

n, =sen(a—¢")i-cos(a—¢')k

Donde m; s un versor que
varia segin varie el «
propuesto.
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Coordenadas:

0 (0,0) : A (-XaZa) B (x;,zm)

a, =g ixr_ : Zn = g, + K48 : V, = %IOAxOB,.I(I m)
m =V,p,,
W =m8

—csh,
{RF{-W}
n, = —cos(w)i — sen(w)k (Fijo)

n, = sen{a —¢")i - cos(a — ¢')Mk (Vaniable)

f

{nJE +in, jF = (R}

Revisandolo con datos del ejemplo anterior:

psat=1,97 Mg;’rn3 ; 9=9,78 mjs? ; cs=0,2
¢'=40° ; p=14,04° ; ®=11,31°
§'=0° : 215=5,25 M
=11
;4
QS
S5m




X zZn Vol, m; W, csW, ] o o-$' . . Ea
Cufa (m) {m) (m% (Mg} *N) {kN) & €ose -senm & o) sen{a-9') -cos{o-4') (kN
QAB, 2 5.75 7.88 15,514 151,72 30,34 11,31 -0,9806 -0,1961 70,82 30,82 0.5123 -0,8588 130,11
0AB; 4 8,25 1313 | 25886 | 28287 | s057 | 11,31 | 09806 | -0.196% | 57.38 17.38 02087 -0,8543 124,50
OAB; 5 8,50 1575 | 31028 | 30345 | 60,69 | 14,31 | 00806 | -0,1961 | 5243 12.43 02152 -0,9766 124,59
0AB, 6 8,75 1838 | 36199 | 35402 | 7080 | 1131} 09806 | 01961 | 4837 8,37 0,1456 -0,9893 121,76
Critca | 452 | 6405 | 14783 | 20062 | 28423 | 5685 | 11,31 { 09808 | 0.1961 | 52197 | 14.197 0.2453 -0.9695 124.98
-]
N
~125 kN

HOIPUDIDL DP SOIMINIZ]D 24G0S Sotans ap afnduy



Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Realizando el anélisis para la cufia OAB,, tenemos lo siguiente:
-0,9806E,+0,5123F=-30,34 kN
-0,1961E4,-0,8588F=-151,72 kN

Resolviendo el sistema de ecuaciones:

Ea=110,11 kN

La cudia critica que se obtuvo en el andlisis, muestra como resultado:

5m

Ea=125 kN
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

PRINCIPALES TIPOS DE FALLA EN MUROS DE GRAVEDAD

1) Por volteo

Antes Después

2) Por deslizamiento

[~ -

Antes Después

3) Por capacidad de carga

e T

Antes Después

4} Por falla de talud

Antes Después
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

CONDICIONES iMPORTANTES A CUMPLIR EN EL DISENO DE MUROS DE
GRAVEDAD

1.- En la base del muro, s6lo se aceptan compresiones

l /EA

2.- En cortes horizontales en el muro de gravedad, se aceptan como maximo
tensién en el 10 % de la longitud del corte {que sera tomada por el mortero y la
trabazé6n del mamposteado).

/

{0 Maxima tensién aceptada =0,1b

.b—.

Factores de seguridad recomendables en caso estatico y carga
permanente

1.- Por volteo F§225

2.- Por deslizamiento FS215 RS LA TESIS NG 5275
3.- Por capacidad de carga F§Sz3 DE H“A BI@LTC “?:C}

4 .- Por estabilidad de talud FS§ 215 (Suelogranular)

FS =25 (Suelo fino saturado)

Recomendacion: Que N no se salga del tercic medio de la base del muro.
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Empuje de suelos sobre elemenios de retencion

Andlisis
1.- Por volteo

1.a.- El momento resistente se analiza con todas las fuerzas que se oponen al
volteo. Los momentos se calculan alrededor del punto A.

MRA=W1.d1+W2.d2+W5.d3+EA\/d3

1.b.- El momento actuante (que trata de voltear al muro) involucra las fuerzas que
pueden hacerlo.

M, =L,z
FS = 7M‘u
A4

Mra=Momento fotal alrededor de A.
Mra=Mra-Maa

N=ZFuerzas verticales= Fuerza normal a la base (resistente)

M, =Nx,
M

2.- Por deslizamiento

2
Ean S'y==¢',

. B R 3
Fis
Suelo de
N cimentacion
XN 'B
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Fpy = Nigé', ;. ¢s=Angulo de friccion interna del suelo de cimentacién
Foo
F§ =&
E

Al
Doende Fyg= Fuerza de friccion en la base
3.- Analisis por esfuerzos en la base (e internos).

Revisar que N cae en el tercio medio

VARSI
A B .

XN

>~——

N=Z de todas las fuerzas verticales
cg=Centro de la base
e=Excentricidad de la fuerza N respecto de ¢g

B
e=——Xxy

2

4 - Esfuerzos que transmiten la base del muro al suefo (con fines de capacidad de
carga).

Se aplica la formula de la escuadria.

D onér =

min

El analisis se hace para una unidad de espesor

B/2
Tm I

— »

PLANTA
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

Me= Momento provocado por la excentricidad de N alrededor de cg

M.=N.e
s= Médulo de seccién
!
§=-
Cc
hB® ’
= ; donde f=1m = E—(lm)
12 12
3
—(lm)
I ,2( 1 5
C=— ; S:—:—-—:—B lm
: =g
2

_ N . 6Ne
D= pimy T Bm)

QO dm
g, = N ) _ b6Ne
* B(m) ' T =B am)
Goix = Fo T m
Los diagramas en |a base son: B
* - ‘
b ()
+
{-)
Qm | (#}
1l
l Qenin
Qmax (+)

82



Empuje de suclos sobre elementos de retencidn

q,= Capacidad de carga tltima

g.= Capacidad de carga admisible

g, =2 . FS.—Factor de Seguridad
FS

Para nosotros:

q'uix S qa
Ejemplo de revision

{caso estatico)
9=9,78 m/s?
I p=2.2 Mg/m® FRYXRATS
0Fm $'=37,5°
>~—e
&'=(213)¢’
7 We
m
,l l Ex=107,9 kN
3m ‘d‘za/rzs"
y A/ ......... %
''''''''''''' 1‘]?3“49

q,=505 kPa

FS=3
1 2 r

é = §¢ 8

E,, =(107.9 kN)sen25" = 45,60 kN
E,, =(107,9 kN)cos25° = 97,79 kN

1.- Revision por volteo

W, =188,27 kN

>

W, =7531kN
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

M, =Wd +W,d,+ E,.d,

M, =188,27 KN(1,67 m) + 75,31 KN(2,75 m) + 45,60 kN(3 m)
M, = 6583 kN.m

M ,, =97,79kN(2,33m) ~ 2279 kN.m

M, 6583kN.m

FS=—_#
2279kN.m

” ~2,89>25 . Pasa por volteo

Ad

2.- Por deslizamiento

En el suelo de base tenemos que ¢'5=40°

&, = %;ﬁ'a =~ 26,67°

Célculode N
N =188,27 KN +75,31 KN + 45,60 kN
N 23092 kN
Fp = Nigs', = 309,2 kN(tg26,67°)
Fpp ~1553kN
ps=Tr Fp _1553KN 1,59 > 15 . Pasa por deslizamiento

. et
F, E, 9719kN

3.- Revision de esfuerzes internos y en la base

a) Esfuerzos internos, analogo a lo que sigue
b) Esfuerzos en la base

Mra
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Empuje de suelos sebre elementos de retencidn

Calculo de |a distancia xy:

M
xN:_f\?‘ ) Mm=MR,1—MM

M, =658,7 kN.m —2279 kN.m = 4308 kN.m
Por lo tanto, tenemos que;

M, 4308kN.m _

Xy = = ~1,39m ; 139 m>1m
N 309,2 kN
Sicae en el tercio medio .. no hay tensién en la base
4.- Revisidon de esfuerzos en la base
Gmix = 9o L G
Céleulo de qo
0 N__3092KN 1031 kpa

TBImy 3mdm)
Célculo de qn
Evaluacion de la excentricidad

e=§—x~ =1,50m-139m=0,1llm

6Ne  _6(3092KN)(OIIM) oo

I =B my 31 m)

G =G0 +4, =1031kPa+22,7 kPa=1258 kPa

G =40 — 4, =103,1 kPa—22,7 kPa =80,4 kPa
3m

Qmin
Qmax (+)
80.4 kPa

125.8 kPa
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Empuje de suelos sobre elementos de retencion

5
g, =L _ 505kPa 16833 kPa
FS
En este caso como 125,8 kPa<168,3 kPa, esto es que Qmax < Qa .. pasa por

esfuerzos en la base
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Capacidad de carga

I11.- CAPACIDAD DE CARGA

L 4
-

GQu

TR

El problema consiste en evaluar el esfuerzo Ultime compatible con el equilibrio
(antes de que el cimiento falle).

Suposicién.- Ef cimiento tiene longitud infinita normal al dibujo.
Nos auxiliaremos de dos teorias de la fisica:
1.- Teoria de elasticidad (E, v).

2.- Teoria de plasticidad.
Ao A

v
M

Modelo rigido - plastico

Usaremos diferentes leyes de resistencia:
T
1- A

v
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Cupacidad de carga

Sy

C
»
T o

Iniciaremos (porque historicamente asi fue), con suelos finos saturados.

Comenzaremos con las propuestas de teoria de elasticidad.

Empezando con e! estudio de suelos finos saturados (arcilla en falla no drenada).
1.- Teoria de Elasticidad

Suposiciones.- El suelo es un medio semi-infinito, elastico-lineal, homogéneo e

isotropico. B

& Yy
- v

w2

O3




Capacidad de carga

=4

o= i(a-h.sem;»:) ; g, = —(a —sena)
7

T‘l

/ n
Sy 1
45°
1 G
O3t
I

-a -
—z-if (el valor que se toma es el positivo)

\ 4

_ Oy — Oy =g_253na _4

T . —Ssena
i 2 T 2 Fid
Para a=90° teniendo que sen 90°=1
Ty =2 para a=90° ; su-—-3
max T Fa

q =5, =~ 3,1416s, (Con teoria de elasticidad)

Para este caso;




Capacidad de carga

Los planos de cortante maximo no son superficie de falla.
El mecanismo no es cinemdticamente admisible (por todos los cortantes de falla

que se oponen a la misma).

2.- Teoria de Plasticidad
W. Fellenius

MECANISMO DE FELLENIUS

Suposicion.- La superficie de falla es un arco circular
B

&
A4 v

Qu

Centro

Mgrc= Momento resistente alrededor de c.
Mac= Momento actuante alrededor de c.

El analisis se hace para una unidad (1 m) de espesor.

Calculo del momento actuante o motor

B Bam
M o =q,B0m) — =%—)

Fuerza Brazo
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Capacidad de carga

Célculo del momento resistente

M, = aBS,(1m) B = 5,B* (1 m)

e —
Fuerza Brazo

Factor de Seguridad

FS:% : Enlafalla FS=1

AC

En la falla Mec=M,-.

stnBz(l m)= ?ym

Despejando q:
4,~ Capacidad de carga ditima, en ia falla ; g, = 275, = 6,285,

Fellenius elevando la posicion del centro, de manera perpendicular al suelo, logrd
obtener que ¢,=5,5s,

SOLUCION DE PRANDTL

En 1920 Prandtl analizd el problema de la identacién en un medio semi-infinito,
homogéneo, rigido-plastico e isotrdpico, por un elemento rigido de longitud infinita
y de base plana. Esta solucién encontrd aplicacion especifica en Mecanica de
Suelos.
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Capacidad de carga

Prandtl apoyado en la teoria de plasticidad llegé a:
q, ={m+2)s, = 5,14s,
Este valor posteriormente lo retomé Skempton.

Resumiendo los valores obtenidos de ¢, tenemos:

A

6,28s, Teoria de Plasticidad (Método de Fellenius)

—1— 5,55, Mecanismo de Fellenius {circunferencia mas critica){teoria de plasticidad)
[ 5.14 Solucién de PrandHi (teoria de plasticidad)

=1 3,14s, Teoria de Elasticidad

BALANZA DE KRISTIANOVICH

Q=7___\ rﬁo N

L

Plato de friccion. Acumula hasta
20 N de diferencia en los platos

Valores de Q que ponen al limite el equilibrio:

/

Q=7 FS=1

80 N + 20 N=100 N (maximo)

80 N - 20 N=60 N {(minimo)
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Capacidad de carga

A partir de lo anterior ¢cudl es la forma correcta de introducir el factor de
seguridad para cbtener el valor de la carga admisible Q.7

Q, = gg, Suponiendo FS =2
100 60 Formas erréneas de calcular Qa
tenemos: Q, :7=50 y 0, =?=30

Como se puede observar, los valores obtenidos de (. provocarian que se
rompiera la friccion del plato y fa balanza se desequilibraria, por lo que la manera
correcta de colocar el factor de sequridad, es el siguiente:

20N
=80Nz——
23 S

Observe que si FS=1 se esta en condicidn de equilibrio critico, y para el caso de

que FS=w, no se hace uso de la friccidon que pueda aportar el plato.

Formas de falla:

12 Falla de cimentacién

B

& -
+ +

T N

22 Falla de fondo
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Capacidad de carga

Aplicacion de las ideas de Kristianovich

Arcilla
saturada D yDi=Sobrecarga

L AT
| |

|

Donde D= Profundidad del cimiento.

De aqui en adelante, la sobrecarga del otro lado de la excavacion se definira como
vDy por razones historicas

El valor mas seguro para q seria que se igualara con la sobrecarga:
Qmas segura=YDr

Lo anterior implicaria tedricamente tener un FS=w. Esta solucion no es econdmica,
ya que no se aprovecha la resistencia con que cuenta el suelo.

Si se hace trabajar |a resistencia hasta la condicién de equilibrio critico, se tendria
que ta capacidad de carga Ultima es:

qu=yD¢ £ Algo debido a s,

El signo (+) se usara cuando se carga en la excavacion, y el signo (-) cuando se
descarga e! fondo al excavar. El factor de seguridad no se aplica a la sobrecarga.

TEORIA DE SKEMPTON PARA SUELOS FINOS SATURADOS

Skempton retoma la solucion de Prandtl, y ademas toma en cuenta la profundidad
de desplante que analiza Kristianovich.

q,=Ns, + }Df
Considera cimiento de longitud infinita.
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Capacidad de carga

Nc=Factor de capacidad de carga
B

&
v

-

2

N.=f(D/B)

La profundidad D, en el caso de un suelo con dos estratos como el que se muestra
en la figura siguiente, en el que el estrato 1 es mas blande que el estrato 2, se
tomara como D la profundidad del 2° estrato hasta el fondo de la excavacion.

B

s

Arcilla 1

Arcila 2 D

Se usara como base el valor de N iage (Cimiento de longitud infinita). En la figura
VII-11 del tomo Il del libro de los Ing. Juérez Badillo y Rico Rodriguez, se
encuentra la grafica de Skempton. De esa grafica solo se usara N; de cimiento

largo

Skempton hace variar el valor de Ng. Sila cimentacion se hace penetrar desde la
superficie o si la ¢cimentacién penetra en un estrato de suelo fino saturado debajo
de un estrato superficial, en descargas muy largas.

Caso 1 Caso 2
—B e B
W
Ne=2+n N>2+n

ARy
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Capacidad de carga

Si la cimentacion en lugar de ser muy larga es circular o cuadrada, Skempton
propone incrementar e valor de Nc larga en un 20%. Esto lo propuso con base en
pruebas que realizo, y en las que obtuvo que la resistencia del suelo es mayor en
estos casos (fue reduciendo el largo del cimiento).

q,= 1,2Nrmsu +ny
Para la expresién de cimiento rectangular, tomé en cuenta lo siguiente:
En cimiento cuadrado L=B = B/L=1

En cimiento largo L=0c = B/L=0

Para estos casos se tiene:

g = [1 + 0,2[%)}\;; wrgoSe 7D,

La capacidad de carga admisible para cada caso queda como sigue:

Cimiento largo:

Nr Iargnsu
="TF 4
qu FS yD[
Cimiento cuadrado:
L2N, 5.
=—" "4
q, S o

Cimiento rectangular;

B
[1 + 0,2(1]]1»5 s

= + D
q, I oy

No olvidemos que N age €5 funcion de la relacion D/B, de acuerdo con la grafica
de Skempton
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Capacidad de carga

CONCEPTO DE SOBRECARGA

Supondremos el nivel freatico por encima del nivel

de desplante.

1.- Cajén estanco (no se permite que se acumule agua dentro del hueco)

e Vol

S AT

2.- Cajon o zapata no impermeable (el agua inunda el hueco o a la zapata)

AR

Y

b;;,%

7 p

¥ yDy =g',

LLLLILLL LY II/IIIIIIIIA

LA

3.- Cajén estanco con sobrecargas en las colindancias.

q=40 kPa

4 Estanco
{Aire)

L

q=30 kPa

YDi=0 gasplanie+ 30 kPa

Mas desfavorable
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Capacidad de carga

Ejemplo. Haciendo uso del criterio de Skempton, calcule la capacidad de carga
ultiima (qu)y la carga ultima (Q,) asignable a una zapata muy larga, con base en el
perfil mostrado.

. 2Zm
Profundidad * -+ )
{m} . g=9,78 m/s
y
0 _— y
4 Arcilla saturada
0,5 _— 4
4 1 ¥ 5,20 kPa
4 - 3
1'5 : . p—‘l .3 Mglm
4 %”ﬁ; 2 Arcilla saturada
25 .. T s,=30 kPa
p=1,4 Mg/m®
5,0
Arena

Obtencion de Ng;

—=——=0,5 ; Delagréficade Skemptén tenemosque: N

=58
B Zm © fargo

Calculo de sobrecarga

o'y en el desplante es igual a: yDy

o, (kPa) - u (kPa) = o', (kPa)

0
6,36 \

19,07

1,5

32,76 19,56 13,20

2.5
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Capacidad de cargu

Otra manera de calcular el o', seria considerando los siguientes y:

y encima del NAF
v debajo del NAF

o', = pg(0.5m)+(p - prelm)+{p, - p Jg(l m)

o' = (1,3 Mg/m?)(9,78 m/s?)(0,5 m) + (0,3 Mg/m*)(9,78 m/s®)(1 m) +
+(0,4 Mg/m®)(9,78 m/s%)(1 m) =~ 13,20 kPa

Finalmente

g, = N, .5, +7D, = (58)(30 kPa) +13,20 kPa = 187,2 kPa

£ largau
Come la zapata es muy larga, se puede expresar la carga Ultima como una carga
por cada unidad de longitud

El area de andlisis se puede visualizar como:

; mI % 0, =g,4 = g,(2m)((1m) =187,2 kPa(2 m’) = 374,4 kN/m

2m
—:

8)
Ejempla: Calcule, con base en la teoria de Skempton la capacidad de carga
admisible y la carga admisible de una zapata cuadrada como 1a que se muestra en
ta figura. Aplique un FS=3.

2m
Profundidad R
(m) g=9.78 m/s
0
Arcilla saturada
A 5,515 kPa
1'0 ___________ __V_ NNy p=1‘2 ngm3
1,5
B Arcilla saturada
5,=30 kPa
p=1.4 Mg/im®

Arena
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Capacidad de carga

Para esta zapata cuadrada, tenemos que:

1‘2Nr Iaq;csa }i)
=—
4 FS !
Calculando el N 5o tenemos:
D 1Im
—=—=05 = N =538
B 2m e

En este caso, como el nivel fredtico coincide con el desplante, alli se tiene que:
yD=ov=a’y
D, = (1,2 Mg/m*)(9,78 m/s®)(1 m) = 11,74 kPa

Tedricamente, de producirse la falla, se cortarian los dos suelos, por |la superficie
de falla. El promedio pesado de la resistencia seria:

_ (15KPa)(0,5 m) + (30 kPa)(1,5 m)

u = 26,25 kPa
” 0,5m+1,5m

Sustituyendo valores, tenemos:

q, = 1‘2(5’8)(25’25 KP2) 111,74 kPa ~ 72,64 kPa
Obteniendo la carga admisible
2m

Planta

0, = q,4 = (72,64 kPa)(4 m?) = 290,56 kN
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Capacidad de carga

TEORIA DE TERZAGHI PARA SUELOS FINOS SATURADOS

Terzaghi a diferencia de Skempton propone un valor fijo para Ng jaga Gue no
depende de la relacién D/B. El valor propuesto es

N, =57

¢ larga

De acuerdo con esto, la capacidad de carga Gltima para cimiento largo (infinito),
resulta ser:

g, =57s, + ny

Para capacidad de carga admisible en cimiento largo:

5,7s,
=—"t
9= "% D,

La sobrecarga para Terzaghi, es la misma que la vista para Skempton.

Si el cimiento es cuadrado, Terzaghi recomienda incrementar el factor de
capacidad de carga en un 30%, en lugar del 20% de Skempton.

Para cimiento cuadrado o circular, Terzaghi propone:

_36Ds,

= (13)(5,)s, + ; :
g, = (.35, Ds, +1D, q S /

Para cimiento rectangular:

h+03(8/0))5.7)s, D,

=[1+03(B/L)5,T)s, + Dg =
g, = [1+03(B/LYK5, N)s, + 1, q 5

Ejemplo: Con base en la teoria de Terzaghi calcule q, y Q, de la zapata larga
mostrada.

2m
Profundidad - . 2
(m) g=9,78 mis
0
g z : Arcilla saturada
0 v v 7 i ¥ s=20kPa
15 y p=1,3 Mg/m?
' AT PP AP PP
7 %”%, 2 Arcilla saturada
25 . Brrvorrsverecececersineds 5,~30 kPa
p=1.4 Mgfm®
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Capacidad de cargu

D) =0, gesptanme = 13,20 kP2
Segln Terzaghi:
q, = 57(30kPa) + 13,20 kPa = 184,2 kPa ; 0, = 368,4 kN/m

Ejempio: Calcule, con base en la teoria de Terzaghi la capacidad de carga
admisible y la carga admisible de una zapata cuadrada como la que se muestra en
la figura. Aplique un FS=3.

2m
Profundidad . . 2
(m) g=9.78 mis
0
Arcilia saturada
7 5,=15 kPa
ST P v ‘ p=1,2 Mg/m®
1.5
Arcilla saturada
5,=30 kPa
p=14 Mg/m®
3.5 e AP A A A PP AP o e
Arena

En el analisis por Terzaghi, al igual que con Skempton, para obtener el valor de la
resistencia se obtiene por medio de un promedio pesado:

_ (15 kPa)(0,5 m) + (30 kPa)(1,5 m)
v e 05m+1,5m

= 26,25 kPa

Como se menciond anteriormente, Terzaghi propone un valor fijo para Ng jamga Gue
no depende de la relacion D/B. Por lo que:

N, g =57
Ademas:
D, =1174kPa ; FS=3
Finalmente:
g = WIEDEOESKPR) 1) 24 pa 7658 KPR Q, ~306,3kN

! 3
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Capacidad de cargu

ANALISIS DE CAPACIDAD DE CARGA PARA UN SUELO GRANULAR

B .
—

._|_
i

Cimiento
muy largo

Sobrecarga=yDy

Iy

0]
Tridngulo en -
estado elastico Estado plastico
F pasivo
P-4
¢ Estado ptastico

radial
Diversos criterios:
Autor Suposicidn
Terzaghi p=¢’
Vesic p=45"+'12
Meyerhof ¢ es tal que Ny es minimo

donde Ny=Facter de capacidad de carga

Por equilibrio del triangulo v suponiendo que el peso de este es despreciable, el
analisis se hace por cada unidad de espesor, por lo que el analisis de equilibrio
limite queda:

ZF, = —q,B(l m)+2F cos(g — ¢')

q.B(1 m) =2F cos(p —¢') -
F depende del peso del material al lado y abajo del nivel de desplante, asi como
de la sobrecarga a nivel del desplante. Hay una F a cada lado del triangulo que

identa.

F sera funciéon de yy ¥y,
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Capuacidud de carga

F=Fy+ Fp, -(2)
Sustituyendo (2} en {1}):

q,B(1m)=2Fycos(p—¢")+ 25y, cos(@ —¢')
Tomando un anilisis para 1 m de espesor y despejando g,
2 2
q. =EF7005(¢—¢')+EF}'DICOS(¢>-¢‘) -3
Se introduce ahora unos coeficientes Ky y Kg, de modo que:
Fy=KyyB | Kr=f(p.¢"
FyD, = Kq.ByD, ; Kq=f(p.9)

Sustituyendo estos coeficientes en (3):

2 2 \
q, = E.K}'.y.Bz cos(p - ')+ E.Kq.B.ny cos(y —¢')

q,=2.Kyy.Beos(p—¢")+ 2.Kq.yD cos(p - ¢') —{4)

La ecuacion (4) se cambia a:

B '
q, = L[4K}’-C05((P -]+ ny[Zchos(qo -]
2 N ) . -
~ YT
N, Ny

Definiremos a ¥, y N, como factores de capacidad de carga y que son funcion de ¢

yé
Finalmente:

1
q, = EyBN, +yD.N,

En la figura VII-8 del tomo 1l del libro "Mecanica de Suelos” de los Ingenieros
Juarez Badillo y Rico Rodriguez, se tienen valores de N, y N, en funcion de ¢
segun Terzaghi.
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Capacidad de cargu

En ia figura VII-14 se tiene fo mismo pero para los casos de cimiento largo vy
cimiento cuadrado segun Meyerhof. Meyerhof propone diferentes valores de N, y
N, segin la forma del cimiento.

Terzaghi a diferencia de Meyerhof propone corregir con coeficientes la forma del
cimiento. Para este caso de suelo exclusivamente granular, Terzaghi propone:

- Cimiento cuadrado
g, = 048N, +¥D /N,
- Cimiento circular
g, =0.6RN, +yD.N,
donde R= Radio de! cimiento
- Cimiento rectangular
q, =[0.5-0,1(B/ L)YBN, + yD N,

En todos los casos vistos, para suelo granular, la capacidad de carga admisible
queda:

_ 4

e FS

Analisis del término ¥BNy, con sus respectivos factores por los que esta
siendo multiplicado dependiendo del caso:

B
—*

(g

(3¢ B

2z
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Capacidad de carga

Para:

Posicion (1) Cuando el NAF coincida con el desplante o esté por encima de
éste, se toma y=y'

Posicion (2) Cuando el NAF se encuentre mas abajo que una profundidad B
a partir del desplante, o que coincida con esta, se toma y=y

Posicion (3) Cuando e! NAF se encuentre entre el nivel de desplante y por
encima de la profundidad B, se toma el promedio pesado de
suelo sumergido y no sumergido =ypp

Ejempio: Calcule la capacidad de carga ultima, para la zapata muy larga mostrada
en la figura. Aplique la teoria de Terzaghi.

. 2m
Profundidad ——t 5
(m) g=9,78 mis
0 e B —— [r————

0.5 —_— Arcilla saturada
5,225 kPa
p=1,35 Mg/m*

1,5 e P LU LLLLLL L L g 3 B e
Arena
$'=35°
p=1,95 Mg/m*

4'5 A gt Ak A gy b o R A Y P T —
Arena
¢'=42°
p=2,05 Mg/m?

Se aplicara:

1
q, = _Z_YBN’ +7DI.Nq

106



Capacidad de carga

Para Terzaghi:

Para ¢'=35" de grafica tenemos que N,=42 y N;=42

Ademas, tenemos que:
V'SV <Y,
Y= (0~ P8 = y'= (1,95 Mg/m® -1 Mg/m®)9,78 m/s? = 9,29 kN/m?

WD, = G goane = 135 MgIm®(0,5 m) + (1,35 Mg/m? — 1 Mg/m)(1 m){9,78 mis?)

w2, ~10,02 kPa
Finalmente:
g, = 0,5(9,29 kN/m*)(2 m)(42) + (10,02 kPa)(42) = 811,02 kPa
Ejempio: A parir de los datos de la siguiente figura, calcule et ancho “B" que

deberia tener una zapata corrida (muy larga), para que se puedan descargar 300
kN/m, con un FS=3, y para el desplante propuesto. Aplique tecria de Terzaghi.

B="?
Profundidad g=9,78 m/s®
(m)
¢ — —
Limite de  Arena seca
saturacion  ¢'=35°
10 ;/ p=1,75 Mg/m®
4 Misma arena
15 kv Crroresssarseessressssid] pero saturada
' ¢"=350
p=2,05 Mg/m®
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Capacidad de carga

Para un metro de espesor A=B({1 m)

1/ 2yBN, +yD N

-300kN=g, 4= 2B m
2, 4, [ S J( )

En la ecuacién y=y, ya que la falla involucra unicamente a suelos sumergidos, por
lo tanto:

¥ = pg = 2,05 Mg/m* (9,78 m) =~ 20,05 kN/m®
Y'=v,, - 7. = 20,05 KN/m® - 9,78 KN/m*® =10,27 kN/m’

1, =175 Mgim*(9,78 mis2)(1 m) + 2,05 Mg/m®(9,78 m/s?)(0,5 m)

¥, ~27,14 kPa

De la grafica de Terzaghi, tenemos:
Para ¢'=35° ; NF42 y N=42

Sustituyendo en la ecuacion original:

(0,5)(10,27 kN/m® }(B)(42) + 27,14 kPa(42)(B)(l m)}

300 kN/m =[ 3

Para ese metro de espesor tenemos el siguiente polinomio:

71,898%+380B-300=0
0,697 m
598 m
B=0,7 m

Ejemplo: Calcule, con base en el perfil mostrado, la capacidad de carga admisible
y la carga admisible, de acuerdo con los datos aportados. Use un FS=3.2 y
aplique el criterio de Terzaghi.
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Capacidad de carga

. 1,5m

Profundidad ———4 5

{m) g=9,78 m/s

L=2,5m
0
Arena arcillosa seca
v y c=15 kPa; ¢'=31°
] 4 Y p=1,8 Mg/m’
O Iy [/ 1212080 L L L E Dt it bbbt

T

Arena saturada
15 —~— T

p=2.1 Mg/m®

B s g pd s gttt b ff A
Arena
¢.=400
p=2,2 Mg/m®
Calculando qa:

B
[0,5 - 0,1(2]},81\/, + 7D, N,
FS

4, =

Por otra parte tenemos que:

y = pg =21 Mg/m*(9,78 m/s?) ~ 20,54 kN/m*

'=20,54 kN/m® - 9,78 kN/m® =10,76 kN/m*

Como en !a falla intervienen suelo saturado por capilaridad y el suelo saturado por
inmersién, se obtiene un promedio pesado de y que interviene en el primer término
de la ecuacion:

20,54 kN/m*(0,5 m) +10,76 kN/m3(1 m)

3
Yo - = 14,02 kN/m

Calculando el segundo término de la ecuacion, tenemos:

W, = pgD; =18 Mg/m® (9,78 m/s*)(t m) = 17,60 kPa
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Capacidad de carga

De la grafica de Terzaghi:
Para ¢'=37° ; NF57 y N,=55
Finalmente:

o - [0,5-0,i(0,6)k14,02 kKN/m®)(1,5 m)(57) + 17,60 kPa(55)
. 32

g, ~467,3kPa

Q. =q. A4 ;. A=15m25m)=375m?

¢, =467,3 kPa(3,75 m?) = 1752 kN ~ 1,752 MN

Ejemplo: Calcule la capacidad de carga admisible y la carga admisible para la
zapata cuadrada que se muestra en la figura siguiente. Aplique F5=3,5 utilizando

! i M .
a teoria de Meyerhof 15m

Profundidad + +
(m) 20 kP — — 0 xPa
o \:g ,J\’—; g 9=9,78 mis?
I
A
’ 4 Arcilla saturada
u
0.5 ¥ ¥ / 5,222 kPa
=1,35 Mg/m?
——A A A A A AT A A AP A A Py o ms
Arena
1 ,5 _______ (_1)_ ________ ///////l//{///j_{/l//////:: ¢|=3 50
p=2,05 Mg/m®
2,0
(2) Arena
p=a0°
p=2.2 Mg/m*®
3.5 o A otk b A ghfheeofyteofo A Aot gl ofig o o meeo—e
Arena
¢'=42°
p=2,18 Mg/im®
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Capacidad de carga

Para Meyerhof:

!
STBN, + DN,
FS

(lﬂ =

En este caso se requiere obtener ¢’y

_1g35°(0,5 m) +1g40°(1 m)

= 0,793 e ¢ =~384°
05m+1im

”

©d,,

De graficas de Meyerhof
N,=110 y Ng=70
Calculando y'g:

¥, = p.g = 2,05 Mg/m*(9,78 m/s?) ~ 20,05 kN/m®
¥\ = ¥, — 7. = 20,05 kN/m® — 9,78 kN/m® = 10,27 kN/m®
V1 = P28 = 2,2 Mg/m*(9,78 mis?) ~ 21,52 kN/m?
¥ =7 ~¥, = 21,52 KN/m® - 9,78 kN/m® = 11,74 kN/m>

. 10,27 kN/m*(0,5 m) + 11,74 kN/m* (1 m)
Vor™ L5m

=11,25 kN/m*

Por otra parte tenemos que:

O, erptome = 20 kP& +1,35 Mg/m? (9,78 m/s?)(0,5 m)
+(1,35 Mg/m® — 1 Mg/m®}(9,78 m/s”)(0,5 m)
+(2,05 Mg/m® —1Mg/m®)(9,78 m/s?)(0,5 m) = 33,45 kPa

Sustituyendo en la primera ecuacion.
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Capacidad de carga

~0,5(11,25 KN/m®)(1,5 m)(110) + (33,45 kPa)(70)
a 3,5

4]
g, =~934,2kPa
0 =gA4; A=(@15m)=225m

Q, = 934,2 kPa(2,25 m?) ~ 2102 kN = 2,102 MN

CAPACIDAD DE CARGA PARA SUELOS CON “COHESION” Y “FRICCION”

{(Suelos parcialmente saturados y secos cementados)

Apoyandonos en la teoria clasica de Coulomb

1

A ¢

s=c+oig¢

En este caso se suman la componente que tiene que ver con la cohesidn y las
componentes que tienen que ver con el angulo de friccion interna.

Capacidad de carga ultima.

-Cimiento largo. Valido para Terzaghi y Meyerhof.
1
g, =cN, + E}’BNr + ¥, N,

Lo absurdo en este caso es que N=f(¢)




Capacidad de carga

-Para Terzaghi:

Cimiento cuadrado.

g, = L3cN, +0,4yBN, + yD N,
Cimiento circular.
g, =1,3eN, +0,6)RN, +yD N,
donde R=Radio del cimiento.

Cimiento rectangular.

B B
qn = [] + 0,3[—1:]:]0”( + [0,5 - 0,1[1—]]}’31\", + J’D;N.,

-Para Meyerhof.

Cimiento cuadrado = utilizar gréfica con lineas discontinuas largas.

Capacidad de carga admisible

Para todos los casos anteriores: 90 =g

Puntualizacion para FS:
a) Sisolo se consideran cargas permanentes:
F§23
b) Sisetoman en cuenta cargas permanentes y carga viva eventual:
F5=212

c) Si se toman en cuenta cargas permanentes mas cargas vivas mas efectos
de sismo:

F§ =15
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Cuapacidad de carga

Ejemplo: Calcule la capacidad de carga admisible y la carga admisible para la
zapata rectangular mostrada. Aplique teoria de Terzaghi y use FS=3,1

im

Profundidad + +

{m)

0 L=2m §=9.78 nv's?
Arcilla suelta
¢'=32°
p=170 Mg/ma

0,5 AR AAAAA oo by

4 Arena arcillosa “seca”
1 ,O __________________ V77277771278 ITIITEIF I C=20 kPa
¢'=35°
p=1.85 Mg/m®
1,75

A A Ak kA A e A A A A PP AT A LA A S AL LA P A ——

Arena arcillosa “seca”

c=23 kPa
¢.=370
p=1,90 Mg/m®
2,75 WWW
Fin de pozo
A Blban, +y0,n
1+03 7 | e+ 05 =01 7 | BN, + 1D, N,
e = o s
B_IM_gs
L 2

Calculo de épp:

_ 1g35%(0,75 m) +1g37°(0,25 m)
- 0,75m+025m

¢, = 0,7135 = IS 35.5°
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Capacidad de carga

Calculando ¢y

_20kPa(0,75m)+23 kPa(0,25 m)

¢ =20,75kPa
o 0,75m+025m

Para este ejemplo, se puede obtener una densidad promedio pesado:

_ 1,85 Mg/m®(0,75 m) +1,90 Mg/m® (0,25 m)
" 0,75m+0,25m

~ 1,86 Mg/m® = y, ~18,22 kN/m’

Por otra parte, tenemos que:
7‘0 Fi = O",, desplante = Glr desplanie
D, = [1,70 Mg/m?(0,5 m) +1,85 Mg/m* (0,5 m)b, 78 mis?
W, =1736 kPa
Para ¢, tenemos que:
N.=60 : N=44 ; N;=45
Finalmente:

R RECIVE kPa)(60) + 0,45(18,22 kN/m®)(1 m)(44) +17,36 kPa(45)
o 3,1

g, ~830,2 kPa

La carga admisible:

0, = q, A =830,2 kPa(2 m?) = 1660 kN
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Capacidad de carga

TIPOS DE CIMENTACIONES

1.- Cimentaciones superficiales

Ooooogd
Oogdgoao
Ooodoon
[J
]
L]

OO0O0ogd
oogoo
Oogoan

Zapata Zapata Losa Corrida
Aislada Caorrida {Rigida)

2.- Cimentaciones compensadas

Cajén de cimentacion

'/CI:YDr /CPYDr con pilotes
Compensada Parcialmente Cajon de
compensada cimentacion
Piloteév
friccion

CA
3.- Cimentaciones profundas PA DURA
CRITERIO DE TERZAGHI OTROS AUTORES
Cimentacion superficial D y B del mismo orden
Dig<1
Cimentacién profunda D es de un orden mayor
D/B>1
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Cupacidad de carga

ELEMENTOS DE PENETRACION EN EL SUELO

Pilote Pifa Cilindro
—m—_ TRRERS Fo N ] ‘-"'-—uwm—
v =4
0.3 m}
a0sm De 0,6 men
adelante

Los pilotes se clasifican:
a) Por el material de que estan hechos
b} Por la forma en que se construyen
c) Porla forma en gque trabajan en la cimentacion
Acero
Concreto (armado)
Madera
Compuestos (combinacién de materiales)
Hincados a golpes
Colados "in situ”
De punta (funcionan como columna confinada)

De friccién (no tocan estrato resistente)
Penetrantes (estudiados por el Instituto de Ingenieria)

c)

o
— ——
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Capucidad de carga

EFECTO DE PROFUNDIZACION DEL CIMIENTO EN LA CAPACIDAD DE
CARGA EN LA PUNTA

Caso 1 Caso 2 Caso 3
]y ¥y
Suponemos
mismo suelo
¥Dy
YOy
il

1
cN + —2-;rBNr + DN,

q. punm= ¢
\ AN » AN v
Y h Y
No varia con  No varia con Aumenta con

la profundidad la profundidad la profundidad
y es pequeno

Para Meyerhof:

q.,~ Capacidad de carga Ultima en ia punta.
q,, =cN'.+yD N,

Para Terzaghi:

¢, =13cN

rlargo + nyNq
En este caso, considerando solo ia capacidad de carga por punta, se tiene:
Qarl = qu,uAb

0., Carga Gltima por punta del pilote.

A,= Area transversal de la base del pilote.
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Capucidad de carga

Meyerhof a diferencia de Terzaghi, supone un mecanismo de falla diferente en la
punta del pilote:

Capa dura

Deba
diametros

Cuando se hinca un pilote, se recomienda hacer una perforacion previa en el suelo
blando, que facilite el hincado y evite el desplazamiento excesivo del suelo (que
puede cambiar la posicion de pilotes ya hincados).

PILOTES DE PUNTA
Pilote individual

Q
‘lj Grupo de pilotes

L L L EL L L L Ll L LS

7777771 Bield blando

NNy YE VAV A
F7r7 77T 7777777
Capa dura Capa

dura

Falla individual

Falla del cGnjunto

Se debe, en el disefio, verificar la capacidad de carga de cada pilote (y el critico
para el grupo de pilotes).

Otro analisis seria prever los asentamientos de suelo blando debajo del desplante
de pilotes. Se acostumbra, en obras importantes, realizar prueba de pilote en

campo a la falla.
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Capacidad de carga

PILOTES DE FRICCION
(De adherencia)

En arcillas, un pilote se opone a la falla por resistencia de punta y resistencia de

fuste.
l dex

Arcilla Hot
saturada ¢ (¢ 0,= Carga que resiste la punta
T ? Qadhertnrr‘rr

Tebricamente:

Qma'.t - Qp + Qad'hcrc neia
= qup-A b +“'.|.'Af

- e = e =
> — — — —>

St
Capadura

Como se puede observar, la capacidad del pilote por punta, es mucho menor que
la capacidad por adherencia, por lo cual, la primera se desprecia.

O=suAs
Donde:
0,= Carga Gltima de un pilote de friccion.
s.= Resistencia no drenada ( en arcilla de la ciudad de México} s, prom=20 kPa
A= Area laleral del pilote (Del fuste}
Para arcillas, usar las reglas de Tomlinson {se castiga la adherencia). Tabla 8-1
pag. 474 Tomo Il del libro "Mecanica de suelos” de los Ing. Juarez Badillo y Rico

Rodriguez.

La decision de usar pilote de punta o de friccion, depende de la descarga de la
estructura y de si en el suelo blando se tiene un proceso de asentamiento regional.

Ademas de la capacidad de carga, la cimentacién debera revisarse para gue tenga
asentamientos admisibles.
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Capuacidad de carga

METODOS MAS UTILIZADOS EN LA ZONA DEL LAGO DE LA CD. DE
MEXICO, PARA PALIAR PROBLEMAS DE ASENTAMIENTO REGIONAL Y

FRICCION NEGATIVA.

1.- Pilotes de control {Ing. Manuel Gonzalez Flores)

Placa de
acero

o

T T T T

™ o -

rcal aall galaallzall oo
Capa dura

Comportamiento de fa madera de caobilla

Pa

Tuercas

Madera de
caobilla

Placa de

e

acero

ilote

Pilote

[ 1
Deformacioén bajo

Donde:

P= Carga y 5= deformacion

carga constante
»

5
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Capucidad de carga

2.- Cimentacién parcialmente compensada con pilotes de friccion (Usada por

el Dr. Zeevaert y otros).

T

Arcilta

blanda

Capa dura

3.- Pilotes entrelazados {Dr. Pablo Girault)

-

Arcilla
blanda

Capa dura

Colchon de 3 a 6 metros

4.- Pilotes penetrantes (Dr. Daniel Resendiz Nuiiez)

e

Arcilta
blanda

[P

yyYy. ¥y

/I/Se disefan a la falla

Iy
A EEEEs LSS

Capa dura
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Estabilidad de taludes

V.- ESTABILIDAD DE TALUDES

NOMENCLATURA

Cuerpo del talud

Corona

H=Altura
Base o pie del talud
del talud

Terreno de cimentacion del tatud

Se veran taludes formados por los materiales siguientes y su comportamiento
establecidos.

1.- Suelo granular con respuesta friccionante

Ta
CD
/ﬂ"

- Fragmentos de roca
- Gravas
- Arena

v
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Estahilidad de taludes

2.- Suelo fino saturado con respuesta cohesiva por posible falla no drenada

TJ\

uu  $=0°

Su

V)

3.-Suelos parcialmente saturados o secos cementados con respuesta
cohesivo-friccionante

s
La Mecanica del Medio Continuo no tiene herramientas para calcular los esfuerzos
en un punto en el cuerpo de un talud.

La Mecanica de Suelos ha propuesto una metodologia de analisis, para garantizar
la estabilidad de los taludes:

a) Se propone un posible mecanismo de falla.
b) Se supone una ley de resistencia.

c) Se aplica un méiodo de analisis .
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Estabilidad de taludes

Para suelos granulares se propone el siguiente método:

METODO DE CULMANN
{Supeone cufias como cuerpo rigido)
Aplica Ley de Resistencia:

s=c'tgd’

W=mg

W= Peso de la cuna
m= Masa de la cufia
g= Gravedad local

T=Wsenf (2)
T= Fuerza cortante actuante.

Si “A" es el area de contacto de fa cufia con el resto del talud, en una analisis por
cada unidad de espesor se tendria, que:

$=s.A=Ntg¢' (3)

5= Fuerza cortante resistente.

Sustituyendo (1) en (3):
S=Wcosptgd' 4)

Teodricamente, |a cufia se encuentra en equilibrio critico (cerca de deslizarse) si:
T=S = FS=1

Por otro lado, la cufia es estable si:

T<§

25



Estabilidad de 1aludes

Bajo estas consideraciones, el factor de seguridad se define como:

F .
FS = § - uerza resistente 5)
T  Fuerza actuante

Sustituyendo en (5) a (4) y (2}

Weos g 1gd g’
FS = = =&¥
Wsenf3 seitfi  1gf

cos fi

El factor de seguridad definido, vale para la superficie de falla propuesta.

El factor de seqguridad asignable al talud sera el mas bajo de todos los supuestos
para diferentes valores de .

Este se tiene cuando p=u

U4
ga

FSa =
Se acepta que el factor de seguridad de todo el talud es el mismo del plano critico.
Observe que FS=1, cuando «=¢".
El talud es estable si a<¢’.

Se recomienda para estos suelos utilizarun FS=1.2

El valor propuesto es razonable debido a la estabilidad de las propiedades de
estos materiales en el tiempo (vida util de la obra).

Ejemplo: Se desea construir un talud de arena con un FS de 1,2. Cual debe ser el
angulo o del talud, si se ha obtenido que la arena a voiteo se coloca con un angulo
de friccion interna ¢'=42°.

ralud

_igg_1g42° 0,9004

= 0,7503
L2 1.2 1,2

iga

= a =36,88° = 37°
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Estabilidad de taludes

Para suelos granuiares el método de Culmann es suficientemente razonable de
aplicar.

Se acepta que el angulo de reposo de un suelo granular coincide con el angulo de
friccion interna cuando ese suelo se encuentra en estado suelto.

En suelos granulares se verifica que la superficie de falla cuando se supera ef

angulo de reposo se presenta plana.

TALUDES DE SUELO FINO SATURADO

De datos registrados en fallas en taludes de este tipo de suelo, se ha liegado a la
conclusion que las superficies de falla se asemejan a arcos cicloides.

Arco cicloide

Tipos de fallas posibles.

a) Local b) Por el pie del talud

A~

b) Por !a base del talud
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Estabilidad de taludes

Como el arco cicloide se asemeja a un arco de circunferencia, la falla se moedela
en posible falla rotacional con arcos de circunferencia en los llamados Métodos
Suecos.

METODOS SUECOS

Proponen un analisis de estabilidad por medic de supuestas superficies de falla
como arcos de circunferencia.

Ecuaciones de equilibric:
D F.=0 v dM, =0
S F, =0 DM, = \/

2F, =0 v

Los métodos suecos utilizan s6lo 3 de las 6 ecuaciones de equilibrio

METODO DE ARTURO CASAGRANDE

{Para suelos finos saturados suponiendo homogeneidad
en resistencia no drenada)

El método propone dibujar varias circunferencias, variando su centro y radio para
rastrear FSmi» (Que se considera para todo el talud).
c

g=?

/

Suelo fino saturado
7 5,="7

7 P




Extabilidad de taludes

Como se puede observar, los momentos que ejercen los bloque 1y 2 con respecto
al centro del arco de circunferencia se equilibran ya que tienen el mismo peso.

En los métodos suecos, el factor de seguridad de la superficie de falla supuesta se
define como:

s My My
MA Mm
My= Momento resistente ; M= Momento actuante o momentoc motor.

El anlisis se realiza para una unidad de espesor (1 m).

Mg= Fuerza resistente x Brazo de palanca

Fuerza asociada a la resistencia no drenada {fuerza resistente):
F, =s,L(1m)

Por otra parte tenemos que el perimetro del arco de circunferencia se expresa
como:

p=2mR
El arco L se puede expresar como:

En radianes

L= —zg—(erR) =GR donde @ se debe expresar en radianes
T

En grados

L= 3;900 (27R) donde 0 se debe expresar en grados
En radianes En grados

F, OR(1 m) F.=s 0 (2zR)(1m)
" =5 - = A

R u L3 o 3600

2 i, ,
M, = FR = 5,60R (1 m) M, =s, —= 2aR* (1 m)

360°
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Estabilidad de taludes

El momento motor o actuante se puede evaluar como:
M,=M, =) Wd,
i=1

En el calculo de cada componente se debe tener cuidado con su signo.
El calculo de cada blogue se puede evaluar de la siguiente forma:

A= Area del bloque visible en el croquis.

Wi=di(1m)pg (kN)

Finalmente:

0 2
s, W(LTR )1 mj

i Wd,

F§ =

El valor obtenido es asignable a la circunferencia propuesta. Si se encuentra el FS
mas bajo, se asigna a todo el talud.

De experiencias en ingenieria se recomienda, dado que s, no es un parametro
estable en el tiempo, utilizar:

FStaludE 1.5

Como cometarios complementarios tenemas que en taludes se prefieren los
suelos granulares (en el caso de que se pudiera escoger), debido a su estabilidad.
En materiales granulares no hay limite de altura en taludes, y en el caso de suelos
finos saturados si hay limite.
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Estabilidad de taludes

Ejemplo: Haciendo uso del método de Casagrande, calcule el factor de seguridad
para el talud mostrado en la figura y la circunferencia propuesta. El talud se
supone homogéneo e isolropico, y esta formado por arcila saturada. La
resistencia no drenada de la arcilla es $,=28,6 kPa y su densidad 1,38 Mg/m®. La
gravedad en el lugar donde se encuentra el talud es de 9,76 m/s?,

Para el calculo de fuerzas y posteriormente de los momentos motores. se propone
dividir al talud en los bloques gue se muestran en la figura siguiente:

Segun lo comentado antes, se supone que la resistencia es la misma a todo la
largo de la superficie de falla supuesta. Calcularemos el angulo 6 para poder
evaluar la longitud de la posible superficie de falla. De la figura, 6=115,91% La
longitud de falla se puede evaluar como:
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Estabilidad de taludes

L=0.R~(2,023rad)(12 m) = 24276 m
El factor de seguridad, en este caso, se define como:

FS = Momento resistente M,
Momento actuante M,

El momento resistente potencial, se puede obtener multiplicando la resistencia no
drenada por la lengitud de posible falla y por un metro de espesor, y finalmente,
por el radio de la circunferencia, como sigue:

M, = s, L{L MR = (28,6 kPa)(24,276 m)(1 m)12 m) ~ § 331,52 kN.m

El momento actuante o motor, se calcula evaluando el peso de cada bloque y
multiplicando por el brazo del peso. Los brazos medidos a la izquierda de la
circunferencia se consideran negativos, a la derecha positivos. Por ejemplo, eI
bloque 3 tiene un drea rectangular de 4x3 m, por lo que su volumen es de 12 m?,
El peso de este bloque resulta ser:

W, =V, pg ~ (12 m*)(1,38 Mg/m*)(9,76 m/s*) ~ 161,63 kN

El brazo de este peso es de 2 m, por lo que la aportaciéon en momento motor o
actuante de este bloque es:

M, =W,d, ~ (161,63 KN)(2 m) =~ 323,26 kN.m

En la pagina siguiente, se muestra una tabla donde se hace el calculo para cada
bloque, obteniendo finalmente en la columna de pesos por brazos (distancias), el
momento actuante. Se llega a que:

M, =468987kN.m
El factor de seguridad para la circunferencia del ejempio, toma como valor:

_ 8331,52kN.m

=St T8
4 689,87 kN.m

De acuerdo con la teoria de estado limite, la condicion analizada es estable.
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stabilidad de taludes
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Estabilidad de taludes

METODO DE TAYLOR

(Para taludes de suelo fino saturado y para grandes dimensiones de este suelo)

Para este caso, tenemos:
s, ~pgH
s, =N _pgH donde N.= Nimero de estabilidad del talud

Si a<53% = Faila de base Si =53 = Falla de pie

Taylor buscé para estas condiciones la circunferencia critica.

/ En circunferencia critica
b
a==
2
a

""b—‘r

c

En busca de R para circunferencia critica, concluye:

R=w R
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Estabitidad de terludes

Respecto al valor de 20 para circunferencia critica:
#=66"45
Para un talud con a<53° obtuvo:

5, =0181pgH
\_,(._l
Ne

En la grafica V-a.4 del Tomo !l del libro de Mecanica de suelos” de los tng. Juarez
Badillo y Rico Rodriguez, se pueden determinar los numeros de estabilidad en
taludes con las caracteristicas antes mencionadas.

Solo usaremos la curva correspondiente a ¢=0°.
Por otro lado, Taylor define el factor de seguridad como:

F§ =" (1)

§

un

donde s,,= Resistencia no drenada necesaria para la estabilidad, y
5.~ Resistencia no drenada del suelo.

S, = N,pgH (2)
Sustituyendo (2) en (1):
FS=—Su (3)
N,pgH
Despejando Ne:
" FSpeH

De la ecuacicn (3), podemos concluir que a mayor H obtenemos un menor factor
de sequridad, a diferencia de suelos granulares, en los gue no importa el valor de
H. ya que FS depende unicamente del valor de ¢'.
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Estabilidad de taludes

Ejemplo: Con el método de Taylor calcule el factor de seguridad del talud

mostrado {mismos datos del ej lo anterior
( 1emplo ) g=9,76 m/s®

5,~28,6 kPa

p=1,38 Mg/m®

De la grafica mencionada anteriormente, tenemos que como 1=45%<530 =
N.=0,181

Calculando FS:

FS = 28,6 kPa -
 0,181(1,38Mg/m)(9,76 m/s?)(7 m)

1,68

Continuando con el ejemplo, Jcudnto se puede elevar la altura del talud para no
bajar de un F5=1,57

5 28,6 kPa

u

" FSN_pg  L5(0.181)(1,38 Mg/m®)(9.76 mis?)

H ~7.82m

mdr de
diserio

Existe otro caso que analiz6 Taylor:

DH

strato resistente {por ¢lemplo,

Para responder a este caso particular, Taylor propone la grafica de la figura V-a.7,
de! Tomo |l del libro de "Mecanica de Suelos”

La situacion analizada, arroja diferentes nimeros de estabilidad en comparacién
- con el caso anterior.
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Ejemplo: Utilizando los mismos datos del ejemplo anterior, pero con un estrato de
arena a 3,5 m bajo el pie del talud, obtenga su factor de seguridad.

35m
AR

Arena

Obteniendo los datos necesarios para ir a la grafica antes mencionada:
H=7m
DH=10,5m

p=109M_y5 - N, =01734

7m

28,6 kPa
FS= : -
0,1734(1,38 Mg/m® (9,76 m/s?)(7 m)

F§ =175

Como se puede observar, el factor de seguridad aumenla al tener un estrato
resistente
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METODO DE DOVELAS DE FELLENIUS

Dovelas (slides)

Este método aplica en suelos, en el caso general, con comportamiento resistente:

Analisis en esfuerzos totales

- Parcialmente saturados
- Secos cementados

B
»

a
En el método se proponen varias dovelas que coincidan con estratos definidos
{mientras mas se propongan, mas exacto es el calculo de FS)

c

Vi
/d
(%]

(b i TR\ T VY LY LIRS NL Y SR
r:la axar i\rfl 71 L LA~ L LR = AL
Ay NI i renir lll&lllklf} gLty OFY Ly
M\\Lll' /2 JlIi’JJIil’l(llf’\lJ! L R R LA Y= 77
IR RN RN VRN NN.EN NI EN. VTN I T RN EN SR NEENE. IR
—f A AP T T -
=?
¢:'7
NN N NN S NN S NN N NN SN SRS SN
—fmffeeferprA—A A A T T T T

Analizando la dovela 8 considerande 1 m de espesor:
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Wy

Ts. Y

B '8

Donde;

N, = W;cosl,
__b
cosé,

T, = Wsend,

Se considera que si la dovela es muy angosta, Eg y Esy se equilibran, asi como Tg
¥ Taa.

Del suelo de apoyo se conocen C,p y p.

s=c+ogd

El valor de o se puede evaluar como:

= NS
Ly (1 m)

Oy

La fuerza resistente en Ia base de la dovela 8 es:

S, = s, L (1 m)
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El brazo de palanca de esta fuerza es R.
La aportacion de la dovela 8 al momento resistente es:
M o = Sg.R = 5. L. (1M).R
Para el momento motor se aprovecha gue al descomponer W en N y T. N apunta
hacia el centro de la circunferencia y por lo tanto no tiene brazo de palanca, por lo

que el momento motor es funcion de las fuerzas T exclusivamente.

Las T a la derecha de la vertical que pasa por el centro de la circunferencia
tendran signo positivo, y las T a la izquierda, signo negativo.

La aportacién de la dovela 8 al momento actuante o motor es:
M, =T.R
Generalizando, el factor de seguridad para el arco de circunferencia analizado es:

ZsLannR EsLﬂm)
FS= - izl = i=l

Moo 3R 37

Al igual que en el caso anterior, se debe rastrear el 7S minimo que se asigna a
todo el talud.

Aqui también F5=1,5 para garantizar la estabilidad.

Ejemplo: Calcule el factor de seguridad que corresponde al talud y a la
circunferencia de 18 m de radio que se propone, y que se muestran en la figura,
Se supone que existe isotropia en la resistencia y que es la misma en cualquier
punto del talud, al igual que su densidad. La resistencia de ese suelo es: ¢=39,23
kPa Y. $=4°. La densidad del suelo que conforma al talud tiene un valor de 1 604
Mg/m®. La gravedad en el lugar donde se encuentra el talud es de 9,78 m/s?. El
mismo suelo sigue a gran profundidad.
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9,15 m

Como se observa en la figura, se propone una division de 8 dovelas. Las dovelas
se han numerado de derecha a izquierda. Se presentan los célculos de la dovela
4.

De la dovela 4 calcularemos primero su volumen en un andlisis por unidad de
espesor (en este caso de 1 m de espesor). Para facilidad de calculo, la dovela se
puede tomar como si fuera un trapecio, de modo que su volumen es:

_ i@ +b)1m) _32m(7.9 m+8,6 m)i m)
2 2

4

4

v, ~ 264m°

El peso de la dovela se obtiene muitiplicando el volumen por |a densidad del suelo
y por la gravedad local. Para la dovela 4 tenemos:

W, = ¥, pg = (26,4 m*)(1,604 Mg/m® )(9,78 m/s?)

W, ~ 414,14 kN
N, = W, cos0, = 414,14 kN(cos15,46°) ~ 3991 55kN

T, = W sen, = 414,14 kKN(sen15,46°) = 110,395 kN

Resulta oportuno recordar que la fuerza motora, para este problema, se considera
positiva si produce momento en el sentido de las manecillas del reloj (se considera
negativa para el sentido contrario). Visto de otra forma, las fuerzas motoras en

141



Estabilidad de taludes

base de dovela colocada a la derecha del centro de la circunferencia seran
positivas, las fuerzas motoras en base de dovela a la izquierda de ese centro se
consideraran negativas.

Como el ancho de esta dovela es de 3,2 m, calcularemos ahora la fongitud
secante de {a base de la dovela 4, como se muestra:

b, 32m
L.‘ = = —
cosfl, cosi546

=332m

Esta longitud se debe multiplicar por e} metro de espesor, para tener el area de la
base de esta dovela. El esfuerzo normal promedio se obtiene de dividir la fuerza
normal entre el 4rea en la cual actua esa fuerza normal, de modo que:

N, _ 39955kN

o, = = ~ 120,227 kPa
Lam)  (3,32mylm)

La resistencia potencial promedio en la base, se puede calcular a partir de conocer
el esfuerzo normal que actia en la base de la dovela, aplicando la ecuacion de
resistencia de Coulomb:

s, = c+o,gd =39,23kPa +120,227 kPa(rg4°) =~ 47,637 kPa

La fuerza resistente potencial de que se dispone en {a base de |a dovela, se puede
calcular multiplicando la resistencia potencial promedio en la base, por la base de
la dovela, en este caso:

S, = 5oL, (1 m) = 47,637 kPa(3,32 m)(t m) ~ 158,155 kN

En la tabla mostrada en la pagina siguiente, se muestra el mismo procedimiento,
pero para todas las dovelas de este problema. El factor de seguridad del talud
debe ser igual al factor de seguridad mas bajo de todas las circunferencias
posibles. Cabe aclarar que en este caso no estamos calculando el factor de
seguridad mas bajo, sino que calculamos el factor de seguridad para la superficie
de falla definida por el arco de circunferencia propuesto.

Como se puede observar en la tabla siguiente, el factor de seguridad para este
caso resultd ser:

"

25
gy S 1319944KN
iT 632,170 kN

il
Lo que se puede decir finalmente, es que para la circunferencia propuesta en el
talud trabajado, la condicion es estable por el factor de seguridad obtenido.
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Dovela Volur;':en l:az;’ lnclinoacién N; T b Lix 1 m ESf(';:rzo 5 s.Li.{1m)
(m’) (KN} ) (kN) (kN) (m) {m’) (kPa) (kPa) (kN)

1 12,608 197,783 54,85 113,867 | 161,717 4 6,948 16,388 40,376 280,532
2 22,863 358,655 38,34 281,309 | 222,483 3.1 3,952 71,181 44,207 174,708
3 27,52 431,710 26,42 386,621 192,088 32 3,537 109,308 45,874 165,792
4 26,4 414,140 15,46 395,155 | 110,395 32 332 120,227 47,637 158,155
5 232 363,941 5.1 362,5 32,352 32 3,213 112,823 47,119 151,394
6 17,1 268,250 -4,78 267,317 | -22,353 3 3,01 88,810 45,440 136,775
7 10,95 171,774 -14,46 166,333 -42,893 3 3,098 53,690 42,984 133,166
8 3,375 52,944 -241 48,329 -21,619 27 2,958 16,338 40,372 119,422
IT= 632,17 I L= | 1319944

sapnyv: ap poPHIGUISY
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METODO DE DOVELAS EN TALUD SUJETO A FLUJO DE AGUA

Caso Presa de tierra y enrocamiento

c

inea de corriente

Corazon
de

arcilla Fragmentos

Qe roca

El anslisis en este caso se hace para fuerzas totales y fuerzas efectivas. Ademas
modernamente, la resistencia propuesta es del tipo:

Ta ¢

s'=c'+o'tgd

Realizando el analisis de la dovela 3, tenemos lo siguiente:
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Fuerzas totales Fuerzas efectivas

M7

|

T, = Wsen0, Peso efectivo
W'y= WJ -u,
N, = W' cos0,

3

Donde U, =u,, (5)X1 M), ¥ Ung= presion del agua hidrodinamica

Por oftra parte, tenemos que:

— NIJ
Lam)

'
e 3

§=cva tgd

El factor de sequridad en este caso, se define como:

st L(tm)
FS =R =

MA i T:

>s

FS§ =

ST
inl
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V.- COMPACTACION

Desde el punto de vista de la Mecanica de Suelos, se puede definir como un buen
suelo, a aquel que para ciertas solicitaciones debidas a una obra, presente: una
resistencia de sobra (comparada con los esfuerzos que provaca la obra al suelo),
ademds, que a consecuencia de estos esfuerzos, se tengan bajas deformaciones
en el mismo y que exhiba una adecuada permeabilidad.

Obviamente, se tiene en la realidad que los suelos con los que tiene que trabajar
el Ingeniero Civil, rara vez cumplen con los requisitos para ser considerados como
buenos. Por io anterior, si no se cuenta con un suelo que cumpla las condiciones
necesarias para un cierto proyecto dado, se pueden tomar cuatro diferentes
decisiones, las cuales son susceptibles de ser combinadas.

a) Ubicar en un lugar mas adecuado la obra (con el fin de disponer de un
buen suelo).

b) Adaptar el proyecto de la obra, a las condiciones del suelo de que se
dispone (por ejemplo, compensar una cimentacion o disefarla con
pilotes).

c) Mejorar el suelo de que se dispone.
d) Remover o sustituir a los suelos malos.

Se entiende que se decide la mejor solucion, desde el punto de vista de la
ingenieria, tomando el costo de cada una y eligiendo la mas economica.

A la mejora del suelo se le suele denominar “estabilizacién”, con fo cual se indica
que se puede mejorar cualquier propiedad del suelo, de modo que mejore su
comportamiento ingenieril.

Los métodos de mejora del suelo se pueden clasificar, de acuerdo a la naturaleza
del proceso que se le aplica para lograr las condiciones deseadas. De esta forma
se pueden tener: mejora mecanica, quimica, térmica y electrica.

La estabilizacién mecanica se puede lograr con acciones muy diversas, que van
desde equipos de campo, uso de explosivos y el impacto de masas muy grandes
contra el suelo. La estabilizacion quimica, incluye la mezcla © inyeccion de una
lechada compuesta por diversas sustancias quimicas.

La forma mas comdn y la mas econémica para lograr la mejora del suelo, es
provocarle un “incremento de compacidad” (también llamada densificacion o
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aumento de su masa especifica seca). La densificaciéon se puede lograr de tres
formas, que son:

1. Compactando el suelo (aumentando su masa especifica por medios
mecanicos rapidos).

2. Precargando al suelo (aplicando una carga temporal).

3. Drenando al suelo (eliminando su agua interstical o reduciendo la
presion del agua en el suelo).

En este trabajo nos referimos exclusivamente a la primera forma propuesta,
la_compactacion. La légica y la experiencia ingenieril, han demostrado que al
densificar un suelo: se mejora su resistencia, se disminuye su deformabilidad y se
reduce su permeabilidad.

EL SUELO COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

El suelo es cominmente, el material de construccion de mas facil acceso y el mas
econdomico; cuando se puede disponer de él en el sitio. Muchas obras de
tngenieria Civil utilizan al suelo como material de construccion, pero al igual que
cualquier otro material usado por el ingeniero, debe ser empleado bajo un estricto
control de calidad. Si algin suelo es depositado por voltec sclamente, sera un
material de baja masa especifica, de poca resistencia y muy deformable. El
conocimiento de este tema, norma el criteric para poder manejar el control de
calidad en los suelos.

INTRODUCCION AL TEMA

Suponga un corte carretero como el mostrado en la Figura V.1. El trazo punteado
indica el nivel a que se quiere el terreno, para desplantar el terraplén.
Supondremos que el suelo en estado. natural (1} es bueno y que es el mismo en
una extension importante. Es obvio que el material de los cortes, se usara para
rellenar la zanja, vea la Figura V.2. £n la Figura V.3 se muestra el material de
relleno, que fue vaciado a volteo, en estado suelto (2).

A estas alturas conviene hacerse la siguiente pregunta: ;Que propiedad fisica
debera conseguirse para el suelo (2), que ya tiene en estado natural el suelo (1), y
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que permita deformarse en la misma forma a los suelos (1) y (2) {bajo los
esfuerzos que generen el terraplén y el pavimento)?.

Figura V.1

Figura V.2

Figura V.3
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Resulta l6gico que si el suelo (2) se deforma mas que e! (1), se formara una
depresion molesta para quién conduce un vehiculo, vea la Figura V.4. Por el
contrario, si se deforma menos el suelo (2) que €l (1), se formara gradualmente
una elevacion molesta, vea la Figura V.5.

A alguien se le ocurrira, que la propiedad fisica que puede permitirnos un contral
de las condiciones del suelo sea el peso especifico. Modernamente este concepto
estd siendo desplazado por el de densidad o mas corectamente “masa
especifica”, este concepto resulta logico, ya que los kilogramos medidos por una
bascula, son unidades de masa y no de peso.

Todavia existe un parametro mejor para el control de ias condiciones del suelo.
Recordemos que el suelo puede estar formado por aire, agua y stlidos. Ademas
sabemos que las propiedades mecanicas dependen en forma principal de los
solidos del suelo; de modo que lo compacto del acomodo de éstos, no depende
del agua. Por lo anterior podemos afirmar que el mejor parametro para nuestros
fines es “LA MASA ESPECIFICA SECA DEL SUELO”.

Figura V.5
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COMPACTACION DE SUELOS

Se entiende por compactacion, al incremento de la masa especifica de los suelos
{mas precisamente, de |la masa especifica seca, como se vio en la introduccion
anterior), al aplicar energia mecanica en alguna de sus formas. La compactacion
también se puede visualizar como el lograr un acomodo mas eficiente de las
particuias solidas que constituyen a un suelo. Como la masa especifica de los
solidos de un suelo es mayor que la del agua, basta el poder acomodar mas
solidas en un volumen menor, para obtener en el suelo un aumento de su masa
especifica. Vea el caso de un suelo salurado en la Figura V.6. El agua que sobra
al haber acomodado los sélidos con mayor eficiencia, no se considera como parte
integrante de la nueva estructura del suelo. Al haber logrado ese acomodo, hemos
compactado al suelo.

Con referencia a la Figura 6. se puede observar que V;» Vs, pero ms (masa de
solidos) es la misma para los dos casos, por lo que si:

m
p= 7 tenemos que:
Py =

m
- -
Y ¥y

de aqui deducimos que:
P < P2
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a) Condicion inicial (ciertc acomodo)

Z;

b) Condicién final (acomodo méas eficiente)

Figura V.6. - Suelo saturado con diferentes condiciones.
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El objetivo de la compactacion es el de mejorar las propiedades ingenieriles del
suelo,

Algunas de las ventajas que se obtienen al compactar un suelo son:

Mayor resistencia.

Menor deformabilidad.

Menor permeabilidad. (puede ser desventaja)
Menaor contraccion.

PN

Algunas de las desventajas que se pueden tener al compactar un suelo son:

1. Aumento del potencial de expansibilidad por aumento de humedad.
2. Aumento del potencial de expansibilidad por heladas.

Los suelos granulares se compactan eficientemente aplicandoles vibracion. Los
suelos finos se compactan bien con golpeo de masas que caen {martillas), y
todavia mejor con “amasado” (aplicando esfuerzos cortantes). Los suelos finos se
compactan menos eficientemente con presién estatica.

RELACIONES DE MECANICA DE SUELOS USADAS EN COMPACTACION
Observe ¢l diagrama de relaciones volumétricas y masicas de la Figura V.7. En
base a este, se define la masa especifica de un suelo como:

m, +m,
v

la masa especifica seca se define como:

Ademas el contenido de agua se define como:

m,

Ww=.—=

M 5

»  donde:

m, = Masa de los sdlidos del suelo contenidos en una muestra.

m.. = Masa del agua contenida en la muestra.
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¥ = Volumen Total de la muestra de sueio.
Ademas con referencia a la Figura V.7

m, = Masa de! aire contenida en la muestra {despreciabie).

. m

Figura V.7

PRUEBAS PROCTOR DE COMPACTACION

Las bases de la compactacion de suelos finos son relativamente recientes. R. R.
Proctor, construyd alld por los afos treintas, presas para el Viejo departamento
Hidraulico y de Suministros de los Angeles. Desarrollé los principios de la
compactacion, en una serie de articulos en la revista "Engineering News-Record”
{Proctor, 1933). Esta es la razon por lo que las pruebas estandarizadas de
compactacion llevan su nombre.

Proctor encontré que si se toma una muestra de suelo, y a una fraccién se le
agrega una cierta cantidad de agua (lo que incrementa el contenido de agua), y
después se golpea dentro de un molde metalico, con un martillo de peso y con una
altura de caida especificados, se logra un cieto empaque de las particulas
solidas. Después, a otra fraccion de la misma muestra, se le agrega una cantidad
diferente de agua respecto al caso anterior, y se le aplica el mismo proceso.
Proctor descubri® que en cada proceso se obtiene un peso especifico diferente
(ahora se maneja masa especifica seca). Ahora se razona que con el gotpeo del
martillo, se esta apficando cierta energia a un volumen de suelo compactado, que
se tiene al final de la prueba. A esta energia por unidad de volumen se le llama
Energia especifica de Compactacion (EC). Si se hacen una serie de pruebas
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aplicando la misma energia especifica, pero variando la cantidad de agua
agregada (contenido de agua), a cada fraccion de la muestra, se puede obtener
una curva continua. Vea las curvas que se definen en la Figura V.8.

Se observa que en las curvas mencionadas, se tiene de izquierda a derecha, una
primera rama, donde al aumentar el contenido de agua, crece la masa especifica
seca, hasta llegar a un maximo. Después de ese maximo se inicia una rama
descendente, donde al seguir aumentando el contenido de agua, se obtienen cada
vez menores masas especificas. Al contenido de agua para el cual se obtiene la
masa especifica maxima, se le llama optimo. La diferencia de posicion de las
curvas A y B de la Figura V.8, se debe a que cada una se obtuvo para una
diferente Energia especifica de Compactacién. La curva A se obtuvo con la
prueba Proctor Estandar y la B con la Modificada.

La energia especifica de Compactacion, se puede obtener con la siguiente
expresion;

EC = mmofgy).h.N.n/V, donde:
mme = Masa del martillo (pison).
g. = Aceleracion de |a gravedad local.

h Altura de caida del martillo.

n

N Ndmero de golpes del martillo en cada capa.

n = Numero de capas en el molde.

¥ = Volumen del suelo compactado.
Como las pruebas Proctor estan estandarizadas, podemos obtener para cada una
de ellas, la Energia especifica de Compactacion que aplican, asi que:

PRUEBA PROCTOR ESTANDAR ( también llamada AASHTO estandar)

2,4948 kg ( 5,5 Ibm).

Mg

1

? 0,3048 m (1 ft).

N 25 goipes/capa.
n = 3capas.

y = 09439 x 10° m® (1/30 ft))
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si hacemos {a prueba donde la gravedad es igual a la estandar:.
g = 98066 mis’
de modo que tenemos gue:
EC=592 521,94 Jim®

redondeando: EC=592.52 kJ/Im®

PRUEBA PROCTOR MODIFICADA (AASHTO modificada, 1978)

Mimo = 4,536 kg { 10 Ibm).

h = 04572m(1.5ft)

N = 25 golpes/capa.

n = 5capas.

v o= 09439 x 10° m® (1/30ft° )

g, = 9,8066 m/s? (la tomaremos igual que en el caso antérior)

con estos valores tenemos que:

EC=2 693 281,55 Jim®

redondeando: EC=2 6933 kJim®

Una relacion (til para obtener la masa especifica seca, a partir de 1a masa
especifica del suelo (humedo o no) y del contenido de agua, facil de deducir, es la

siguiente:
Pa =p/(1+w)

El contenido de agua se obtiene, secando una fraccion representativa de la
probeta generada al compactar al suelo. Para definir una curva de compactacion,
se recomienda realizar de 4 a 5 pruebas como minime.

No hay que perder de vista, que en el campo se podria dar un nimero muy alto de
pasadas con el equipo de campo (aplicando una alta energia especifica) y obtener
valores mas altos que con cualquiera de las pruebas Proctor. La filosofia agui es
que con el minimo de Energia especifica (por economia), se¢ obtengan las
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propiedades mecanicas efo hidraulicas que necesitamos. Se pueden hacer
pruebas en el laboratorio, de probetas compactadas con diferentes energias
especificas, para obtener sus propiedades mecanicas. De esta forma se propone
qué compactacién se quiere en campo, para que el suelo tome las propiedades
que necesitamos. En la Figura V.8 se muestra que si se unen con una linea las
cimas de las curvas de compactacion, se define una linea llamada de 6ptimos. Las
lineas que se muestran para diferentes grados de saturacion, en la Figura V.8, se
obtienen aplicando la siguiente expresion:

S
Pa = _ P ;. donde:
W+ E“LS,
o,
M = Masa especifica del agua de trabajo.
s = Masa especifica de los sdlidos del suelo.
5, = Grado de saturacion del suelo.

Parte de la energia entregada al suelo, debe disiparse en forma diferente, si se
utifizan diferentes sistemas para compactar al suelo. Por lo anterior, pareciera que
la compactacién también dependiera del equipc usado. En la Figura V.9, se
muestra una comparacion, de pruebas de campo y laboratorio, con diferentes
equipos. Existen otros tipos de prueba para compactar suelos finos, y son: La
Harvard miniatura {(Wilson, 1970) que amasa al suelo, lambién se conoce la
prueba de compactacion estatica.

Las Pruebas Proctor de compactacion son del tipo Impacto Dinamicas (sujetan al
suelo a golpeo). Por lo anterior, alguien puede preguntarse si esta prueba puede
representar a los equipos de campo, que en su mayoria compactan por amasado.
La respuesta es que si puede representarlos si se calibran, de forma que sus
acciones sean comparables con alguna de las pruebas Proctor. Esta calibracion
se puede hacer en terraplenes de prueba, para revisar si se alcanzan las
equivalencias debidas y en que forma.

Con todo lo anterior, se puede decir que el valor de la masa especifica seca de un
suelo compactado, depende de:

Ei contenido de agua.

La Energia especifica de Compactacion.

El tipo de suelo.

El equipo empleado para compactar al suelo.

swp
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Figura V.9. Comparacién de compactaciones de campo y laboratorio. 1)
compactacién estatica de laboratorio; 2) Proctor modificada; 3)
Proctor estandar; 4) compactacion estatica de laboratorio, 200
psi; 53 rodillo neumatico; 6) rodiflo pata de cabra
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EQUIPO DE COMPACTACION DE CAMPO

E! material necesario para construir un refleno, se puede explotar de un banco de
material. Las escrepas o motoescrepas, pueden recoger el material del banco y
descargarlo en et lugar previsto. Los “bulldozers” y las motoconformadoras, se
encargan de extender el material, para lograr el espesor deseado, previo a la
compactacion. Los espesores pueden variar de 15 cm a 0,5 m, dependiendo del
tipo de compactacion y del tamafioc maximo de los agregados. Se puede elegir,
entre el equipo comercial, desde el que apligue presion, hasta el que aplique
vibracién, impacto y amasado; o inclusa acciones combinadas.

La Figura V.10, muestra dos tipos de rodillo; uno rigido y otro flexible { o
neumatico). En la Figura V.11, en la parte superior, $& muestra un equipo de
rodillo pata de cabra autopropulsado. Este equipo compacta eficientemente suelos
arcillosos y comienza compactando el suelo bajo el nivel del terreno, y va
escalando hacia la superficie, conforme el nimero de pasadas aumenta. En la
parte inferior de la Figura V.11, se exhibe otro rodillo con protuberancias, que
puede a la vez extender el material. Este equipo se recomienda para suelos
limosos.

En ia Figura V.12, se presenta un rodillo de rejilla, ideal para suelos granulares;
rocas pequenas, gravas y arenas. Can una alta velocidad de remolque, el matenial
es vibrado, aplastado e impactado. En la Figura V.13, se muestra un equipo
vibratorio sobre un rodillo liso, compactando una grava.

a) Rodillo flexible b) Rodille rigido
{0 neumatico)

Figura V.10. Tipos de rodillos mas comunes
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Figura V.11. Rodillos con protuberancias
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Figura V.13. Equipo vibratorio sobre rodillo liso
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CONTROL DE COMPACTACION EN EL CAMPO

Es importante no perder de vista lo que se menciond antes, sobre el hecho de que
lo mas importante al compactar un suelo, es que logre ciertas caracteristicas
mecanicas que nos interesan. De modo que cuando se especifica conseguir en
campo una cierta masa especifica seca, es porque con ella se satisfacen los
requerimientos mecanicos para nuestro proyecto. En base a lo anterior, el
mecanicista de suelos propone cierta compactacion en el campo, y con la revision
de ésta, se realiza el control de calidad del suelo.

El parametro mas utilizado en control de calidad, es la Compactacién Relativa o el
Porcentaje de Compactacion. Este parametro se define como la relacion entre la
masa especifica de campo (que se obtiene del suelo compactado) y la maxima
obtenida en el laboratorio {referida a alguna prueba estandar especificada).

p(CAMPO) 4

CR %= : -
p, max. (laboratorio)

Se recomienda, que para una obra grande, se calcule CR cada 1000 a 3000 m® o
cuando el material de préstamo cambie significativamente sus propiedades.

Las pruebas de control en el campo, se pueden clasificar en “destructivas™ y "no
destructivas”. Las destructivas incluyen la remocién por medio de una excavacion
del material compactado, mientras que las no destructivas determinan la masa
especifica del suelo y el contenido de agua con métodos indirectos (como el
nuclear).

Los pasos que se siguen en {as pruebas destructivas mas comunes son:

1. Se excava un hoyo en el suelo compactado, a la profundidad adecuada (que
depende del tamafio maximo de las particulas del suelo). Se determina la
masa del material excavado.

2. Se toma una fraccion del material, para obtener su contenido de agua.

3. Se mide el volumen del material excavado. Las técnicas usuaimente
empleadas son: El método del Cono de arena, El método del Globo y el
método que consiste en verter agua o aceite de masa especifica conocida
(dependiendo de la permeabilidad del suelo), dentro del hoyo. Vea la Figura
V.14.

4. Con los datos de masa del suelo excavado {m) y volumen de! hoyo (V), se
obtiene la masa especifica del suelo. Finalmente, con el contenido de agua y
con la masa especifica, se puede conocer la masa especifica seca del suelo
compactado en campo.

5. Conocidos ps (campo) y ps max. (laboratorio), se calcula la compactacion
relativa (CR).
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Botella de vidrio con arena
de Ottawa 20-30 (o similar)

Valvula

1. Cono con arena

Aire a presion

Valvula de rechazo

Globo (parcialmente inflado
en el hoyo excavado)}

Membrana de Polietileno
para suelos granutares

3. Método del aceite (o del agua}

Figura V.14. Algunos métodos para determinar el volumen en campo

162



Conclusiones

CONCLUSIONES

La Mecanica de Suelos ha llegado a ser y seguira siendo parte fundamental para
la realizacién de cualquier construccién en la que intervenga el suelo, por lo que
su estudio es de vital importancia para seguir construyendo obras con un muy alto
grado de seguridad, para poder soportar acciones tanto predecibles como
impredecibles.

En lo que respecta al Sistema Internacional de Unidades (Sl), tenemos que las
ventajas que ofrece, sobre todos los demas sistemas de unidades son muiltiples.
Entre ellas podemos citar las siguientes:

o Es universal porque abarca todos los campos de la ciencia, la técnica, la
economia y el comercio.

o Es coherente porque no necesita de coeficientes de conversion y todas las
unidades guardan proporcionalidad entre si, simplificando la estructura de
las unidades de medida y sus calculos, lo que evita errores en su
interpretacion.

o Al igual que el Sistema Metrico Decimal {(SMD), utiliza prefijos para la
determinacion de los multiplos y submultiptos de la unidad basica de cada
magnitud fisica; eliminando asi la multiplicidad de nombres muy diferentes
para una misma magnitud fisica.

o También permite formar unidades derivadas con mayor facilidad.

o Establece una clara delimitacion de los conceptos de masa y fuerza (o
peso).

A pesar de las bondades det Sl, referidas, y de que éste ha sido acogido por la
mayoria de los paises; su implantacion y utilizacién marcha muy lentamente,
coexistiendo con otros sistemas de medidas en no pocos paises de nuestra area
geogréfica.

Los factores que producen este fendmeno son diversos y van desde la pobre
infraestructura necesaria para el cambio, hasta la fuerza de la costumbre
arraigada a través de afios en la utilizacion de otros sistemas de medidas,
pasando por la insuficiente cultura que se tiene sobre el Sl.

Medimos la longitud en metro, kilbmetro, centimetro, pero también usamos la
yarda, legua, pie, pulgada. El volumen lo medimos en botella, galon (inglés o
norteamericano), garrafon, barril, litro.
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El hecho de que la mayoria de los paises hayan proclamado la implantacion del S
como el sistema oficial de unidades contribuye a reforzar la importancia y
actualidad de! sistema propuesto.

Al inicio de este trabajo, ei manejo del Sistema Internacional me era poco
conocido, ya que generalmente lo que manejamos es el Sistema Métrico Decimal
o el Sistema Inglés, con los cuales, después de varios afios de trabajar con ellos,
me acostumbre. Ahora, al abordar un tema utilizando el Sistema Internacional me
llegd a costar trabajo al principio por la poca sensibilidad que unc tiene ante esas
unidades. Por ejemplo, uno ya identifica cuanto es lo que va a soportar un
elemento estructural, si se le menciona una cantidad dada en toneladas, pero no
lo percibe igual si se le habla de kilonewtons. Esta, siento que es una de las
principales desventajas que tiene el Sistema Internacional, ya que se tiene que
sensibilizar a las personas para que puedan trabajar con dichas unidades. Las
ventajas, en cambio que percibi sobre éste sistema, son las que ya mencione
anteriormente, ademas de que es un poco mas légico, ya que si queremos hablar
de fuerza © peso, nos enfocamos en fa 22 Ley de Newton, que dice que fuerza es
igual a masa por la aceleracién de la gravedad, lo cual concuerda con las
unidades de fuerza que son kg.m/s’.
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TABLAS DE INTERES PARA QUIEN UTILIZA EL SISTEMA INTERNACIONAL DE
UNIDADES EN LA INGENIERIA CIVIL NORMA OFICIAL MEXICANA.

NOM-008-SCFI-1993

Recopilacién del Ing. Ricardo Rubén Padilla Velazquez *

RPV

UNIDADES DE BASE DEL SISTEMA INTERNACIONAL (Sl)

Magnitud Nombre de la Simbolo
Unidad

Definicion de la unidad.

longitud metro m

masa kilogramo kg

tiempo segundo s

intensidad ampere A
de
corriente
eléctrica

temperatura kelvin K
termodinamica

es la distancia que recorre
una onda electromagnética
en el vacio en 1/{299 792
458) de segundo.

es la masa igual a la del
prototipo internacional del
kilogramo.

es la duracién de 8 192 631
770 periodos de Ia
radiacion correspondiente a
la transicion entre los dos
niveles hiperfinos del dtomo
cesio 133.

es la intensidad de una
corriente  constante  que
mantenida en dos
conductores paralelos,
rectifineos, de longitud
infinita, de seccidén circular
despreciable y colocados
en el vacic a una distancia
de un metro uno del otro,
producira  entre  estos
conductores  una fuerza
igual a 2 x 107 newtons por
cada metro de longitud.

Es la fraccion 1/{273,16) de
la temperatura
termodinamica del punto
triple del agua.

TABLA 1

* Prof. De Carrera de T. C. en Geotecnia, Fac. de ingenieria.
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UNIDADES DERIVADAS QUE TIENEN NOMBRE ESPECIAL

Magnitud Nombre de la Simbolo Expresion en unidades Sl
unidad
fuerza newton N kg.m/s*
presion pascal Pa N/m?
esfuerzo pascal Pa N/m?
energia joule J N.m
trabajo joule J N.m
cantidad de calor joule J N.m
potencia watt W Jis o N.mi/s
frecuencia hertz Hz s
carga eléctrica coulomb Cc s.A
voitaje volt vV W/A
capacidad
electrica farad F CN
resistencia
eléctrica ohm VIA
conductancia
eléctrica siemens ) AN
flujo
magnético weber Whb V.s
induccion
magnética tesla T Wbim?
inductancia henry H Whb/A
flujo
juminoso lumen Im cd.sr
luminosidad lux Ix Im/m?
actividad
nuclear becquerel Bg s’
dosis
absorbida gray Gy Jikg
TABLA 2
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RPV
UNIDADES DERIVADAS QUE NO TIENEN NOMBRE ESPECIAL
Magnitud Simbolo Expresion en unidades Sl
superficie - m*
volumen - m?
velocidad - m/s
aceleracion - mis?
densidad o kg/m®
peso especifico ¥ N/m?
momento de una fuerza M N.m
tensién superficial . N/m o Jim?
viscosidad dindmica - Pa.s
viscosidad cinematica m?fs
TABLA3
RPV

UNIDADES SUPLEMENTARIAS DEL 5i

Magnitud

Nombre de la Simbolo

unidad

Definicion de la unidad

angulo plano

angulo solido

radian rad

estereoradian sr

es el angulo plano
comprendido entre dos radios
de un circulo y que intersecan
sobre la circunferencia de este
circulo, un arco de longitud
igual a la del radio.

es el angulo sélido que
teniendo su vértice en el centro
de una esfera corta sobre la
superficie de ésta, un area
igual a la de un cuadrado que
tiene por lado el radio de la
esfera.

TABLA 4
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RPV
PREFIJOS RECOMENDADOS POR EL Si
Nombre del prefijo Simbolo Factor Equivalencia
yotta Y 107 cuatrillon
zetta z 107" mil trillones
exa E 108 trillon
peta P 10" mil billones
tera T 10" billén
giga G 10* mil millones
mega M 10° millén
kilo k 10° mil
hecto h 10? cien
deca da 10} diez
deci d 107 décimo
centi c 102 centésimo
mili m 10° milésimo
micro H 10° millonésimo
nano n 10°° mil millonésimo
pico p 10" billonésimo
femto f 107 mil billonésimo
atto a 1078 trillonésimo
zepto z 10 mil trillonésimo
yocto y 10 cuatrillonésimo

TABLAS
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PRINCIPALES MAGNITUDES Y UNIDADES UTILIZADAS EN MECANICA

RPY
Magnitud Simbolo de Simbolc de la
la magnitud unidad Si

masa m kg
gasto masa, flujo masa am kg/s
densidad, masa volumica p kg/m®
volumen especifico v mfkg
gasto volumen, flujo volumen qv m*/s
densidad lineal, masa lineal pl kg/m
densidad de superficie,
masa superficial DA, Ps kgfm?
cantidad de movimiento,
mamentum P kg .mis
momento de inercia l,J kg . m?
fuerza F N
peso P, W N
constante gravitacional G N.m%kg?
momento de una fuerza M N.m
momento torsional,
momento de un par T N.m
presién p Pa
esfuerzo normal ] Pa
esfuerzo cortante T Pa
modulo de elasticidad £ Pa
modulo de rigidez al cortante G Pa
médulo de compresibilidad
volumétrica K Pa
viscosidad dindmica .- Pa.s
viscosidad cinematica V' 2‘;
tension superficial mys

. Y, G N/m
energia E W J
trabajo W A

p - . J
energia potencial £ 3
energia cinética Ei Y
potencia p W
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REGLAS GENERALES PARA LA ESCRITURA DE NUMEROS Y
UNIDADES DEL SI

Actualizadas a Norma Oficial Mexicana NOM-008-SCFI-1993 [ RPV]

Regla 1. Los simbolos se deben expresar en caracteres romanos, en general
mindsculas, con excepcion de los simbolos que se derivan de nombres propios.

Correcto: m; cd; K; A
incorrecto: M (metro); Cd (candela), k (kelvin}.
Regla 2. No se debe usar mayiscula en los nombres de las unidades.
Correcto: newton; pascal; joule.
Incorrecto: Newton; Pascal; Joule.
Regia 3. No se debe colocar punto después de los simbolos de las unidades, a
menos que por ortografia se justifique.
Correcto: m; kg; s.
Incorrecto: m.; kg.; s..
Regla 4. Los nombres de las unidades se pueden pluralizar agregando una s.
Correcto; pascals; mols; watts.

Incorrecto: pascales; moles; wattes.

Regla 5. Los simbolos de las unidades no se deben pluralizar.

Correcto: kg; m; Pa.
Incorrecto: kgs; ms; Pas.

Regla 6. El signo de multiplicacion para indicar el producto de dos o mas
unidades, debe_ser un punto, que puede suprimirse cuando no se preste a
confusion.

Correcto: N.m; Nm; m.N (Newton por metro}.
Incorrecto: mN (metro por newton) ; N x m.
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Regla 7. Cuando una unidad derivada se forma por el cociente de dos unidades,
se puede utilizar una linea inclinada, una linea horizontal o potencias negativas.

m
Correcto: mfs; m.s"; .

Incorrecto: m =+ s.

Regla 8. No se debe utilizar mas de una linea inclinada, a menos que se agreguen
paréntesis. En los casos complicados se deben emplear potencias negativas 0
paréntesis.

Correcto: (mis) /s; mis% m . sZ% m . kg/ (s . A);

m.kg.s2 A",
Incorrecto: m /s / s; m . kg/s*/A.

Regla 9. Los multiplos y submultiplos de las unidades se deben formar
anteponiendo al simbolo de las unidades los prefijos correspondientes. La Gnica
excepcidn es para la unidad de masa, en la cual se deben anteponer al simbolo

qg.

Correcto: ks; dag; Mg.
Incorrecto: Mkg; dakg.

Regla 10. Los nombres de los prefijos se deben anteponer al nombre de {3 unidad.
Se tiene como excepcion al nombre de la unidad de masa, donde se deben
anteponer a la palabra "gramo”.

Correcto: micrémetro, nanosegundo; megagramo.
Incorrecto: kilokilogramo.

Regla 11. Los simbolos de los prefijos se deben imprimir en caracteres romancs
(rectos). No se debe dejar espacio entre el simbolo del prefijo vy el simbolo de la
unidad.

Correcto: mN; MPa. ns; um,
Incorrecto: m N; M Pa; ns; u m.
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Regla 12. Si un simbolo que contiene a un prefijo esta afectado por un exponente,
indica que el multiplo de la unidad esta elevado a la potencia expresada por el

exponente.

Correcto: 1 cm® = (102 m)3=10m?.
Incorrecto: 1 cm® =102 (m)® = 102 m°.

Regla 13. No se deben emplear prefijos compuestos.

Correcto: mm; Ps; GPa.
Incorrecto: mum; kTs; MkPa.

Regla 14. Siempre se debe dejar un espacic_entre el nimero vy el simbolo de la
unidad que le precede.

Correcto: 25 N/ m; 30 kPa; 30 ns.
incorrecto: 25N/m ; 30kPa; 30ns.

Regla 15. El_separador (signo) decimal debe ser una_coma scbre la linea de
escritura { , ). Si la magnitud de un nimerc es menor que la unidad, el separador

(signo) decimal debe ser precedido_por un cero.

Correcto: 37,71 m/s? 15,5 kN; 0,976 kPa.
Incorrecto: 37.71 mis?; 15.5kN; ,976 kPa.

Regla 16. Los numeros se deben imprimir generalmente en tipo_romano. Para
facilitar la lectura de numeros con varios digitos, se deben separar en grupos
apropiados preferentemente de tres, contando del separador (signo) decimal a la
derecha y a la izquierda. Los grupos se deben separar por un pequefio espacio,
nunca con una coma, un punto, o por otro medio. Se permite agrupar nimeros de

cuatro digitos sin separacion.

Correcto: 5497 356,35: 2,395 456 7; 3457; 3 457.
Incorrecto: 5.497.356,35; 2.395456,7, 23569.
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DIFERENCIA ENTRE LAS UNIDADES DEL SISTEMA INTERNACIONAL Y LAS
UNIDADES DEL VIEJO SISTEMA MKS TECNICO USADO EN INGENIERIA CIVIL

UNIDADES Si UNIDADES MKS TECNICO
UNIDADES DE BASE
Nombre Simbolo Nombre Simbolo
Longitud
metro m metro m
Tiempo
segundo s segundo S
Masa |
kilogramo [ I -
Fuerza
...... - kitogramo kgf
fuerza
UNIDADES DERIVADAS
Nombre Simbolo Nombre Simbolo
Fuerza
newton N ---
Masa
...... - unidad utm
técnica
de masa
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DIFERENCIA ENTRE LAS UNIDADES DEL SISTEMA INTERNACIONAL Y LAS
UNIDADES PRACTICAS DE INGENIERIA CIVIL, ASOCIADAS AL SISTEMA
INTERNACIONAL

Unidades Sl Unidades S| practicas
en Ingenieria Civil
Nambre Simbolo Nombre Simbolo
[ Masa (m) 1
kilogramo kg megagramo Mg
Fuerza{ F) o Peso ( W)
newton N kilonewton kN
Esfuerzo (6 o 1) o Presion (p)
pascal Pa kilopascal kPa
Energia ( E) o Trabajo { W)
joule J kilojoule kJ
Densidad (p }
kilogramo kgim * megagramo Mg/m 3
por cada por cada
metro cubico metro cObico
Peso especifico { v )
newton N/m* kilonewton kN/m 3
por cada Por cada
metro clibico metro cibico
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CONVERSIONES DE UNIDADES UTH.ES PARA INGENIERIA CIVIL

CONVERSION DE UNIDADES DEL SISTEMA INTERNACIONAL
A UNIDADES TECNICAS METRICAS UTILIZADAS EN INGENIERIA CIVIL

RPV

Unidad de!l Sistema Internacional

Unidad técnica métrica

PARA PASAR DE:

MULTIPLIQUE POR:

kilogramo (kg)

o]

utm 1,019 716 x 10~

| Fuerza o Peso I

newton (N} gf 1,019 716 x 102
kgf 1,019716 x 10
tf 1,019716x 107
rEsfuerzo o Presion l
pascal {Pa) gf/em? 1,019716x 102
kgf / cm ? 1,019 716 x 10°
tf/ m? 1,019 716 x 107
I Energia o Trabajo l
joule (J) gf.cm 1,019 716 x 10*
kgf . m 1,019716x 10"
tf. m 1,019716x 10"

I Peso especifico J

newton por cada metro clbico gf/ cm® 1,019716x 10*
(N/m®) kgf / dm® 1,019 716 x 10°
tf/ m® 1,019716x 10"

Nota 1. Del factor de conversion elija cifras segin desee exactitud.
Nota 2. 51 mas exacto que el téenico porque considera gravedad local.
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CONVERSIONES DE UNIDADES UTILES PARA INGENIERIA CIVIL

CONVERSION DE UNIDADES TECNICAS METRICAS UTILIZADAS EN
INGENIERIA CIVIL A UNIDADES DEL SISTEMA INTERNACIONAL

RPV

Unidad técnica métrica

Unidad detl Sistema Internacional

PARA PASAR DE: A MULTIPLIQUE POR:
Masa
Unidad técnica de masa (utm) kg 9,806 65
Fuerza o Peso
gramo fuerza { gf) N 9,806 65x 107
kilogramo fuerza ( kgf } N 9,808 65
tonelada fuerza ( tf ) N 9,806 65x 10°
Esfuerzo o Presion
gf / cm? Pa 9,806 65x 10°
kgf / cm? Pa 9,806 65x 10°
tf / m® Pa 9,806 65x 10°
Energia o Trabajo
gf .cm J 9,806 65x10°
kgf. m J 9, 806 65
tf. m J 9,806 65x10°
Peso especifico
gf fem® N/m? 9,806 65x10°
kgf / dm® N/m’ 9,806 65x 10°
t/ N/m® 9,806 65x10°

Nota 1. Del factor de conversion elija cifras segin desee exactitud.
Nota 2. S mas exacto que el téenico porque considera gravedad local.
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