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I. INTRODUCCION

E1 objetivo de este trabajo es presentar los procedimientos
de cdlculo de asentamientos en suelos granulares mds usuales, no
sin antes exponer someramente los lineamientos del comportamiento
esfuerzo-deformacidn del suelo. Y en los casos en los que se cuen
te con informacidn fidedigna, exponer la "bondad" de los métodos

descritos con los asentamientos observados en la realidad.

En las dltimas tres décadas se han desarrollado un gran ni -
mero de procedimientos, tanto tedricos como empiricos, que preten
den evaluar las deformaciones verticales de los depdsitos de sue-
los granulares cuando estos son cargades. En este tipo de suelos
el asentamiento admisible es, en forma general, superado antes
que la resistencia al corte del suelo adquiera valores peligrosos,
de ahi, que la presidon transmitida a la cimentacidn sea qobernada
mds bien. por cuestiones de deformabilidad del suelo y no de re -
sistencia al corte., Por esta razén, es evidente que la precisibn
que se loure en la prediccion de asentamientos de suelos granula-
res es de considerable importancia. Sir embargo, para lograr lo
anterior, el panorama que se ofrece al ingenierc es si no desalen
tador si inquietante, ya que los procedimientos de cdlculo utili-
zados en la actualidad proporcionan, para un mismo CasC en cues-

tion, diferentes resultados,




II. ASPECTOS FUNDAMENTALES DEL COMPORTAMIENTO
CSFUCRZO-DEFORMACION

La compresion, lo mds realista que sea posible, del compor -
tamiento esfuerzo-deformacidn de los suelos granulares permitira
entender los mecanismos basicos que lo gobiernan. No es posible,
hasta el momento, describir en forma completamente fehaciente ta-
les propiedades, quizd debido en gran parte a la naturaleza dis -

continua del esqueleto mineralde estos suelos.

IT.1 Mecanismo de Deformacion

Las deformaciones de un depdsito de material granular someti
do a un cierto sistema de esfuerzos, son el resultado de las de -
formaciones internas de cada particula y de los movimientos rela-
tivos entre las mismas, en el primer caso las particulas se dis -
torsionan e incluso llegan a fracturarse; el sequndo, es el resul
tado del deslizamiento o rodadura entreellas. Los mecanismos de
deformacion descritos raramente son independientes uno de otro.
Para ilustrar esto obsérvese en Ja Fig. Il.1 la agrupacidn de
particulas; ésta seria estable si las particulas fueran rigidas y
no pudieran deslizar unas respecto de otras al aplicdrseles el
sistema de fuerzas. Como las particulas no son rigidas, la defor-
macion de las mismas dard lugar 4 pequeiios movimientos del siste-
ma, produciéndose entonces el colapso de 1a aqrupacion, Aunque el

movimiento relativo de las particulas origina las grandes deforma
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ciones que se suelen encontrar en los suelos, estos movimientos
no serian en general posibles si no se produjera la distorsién de
las particulas. Hay que hacer notar, sin embargo, que la mayor im
portancia que pudiera tener una componente de deformacidn sobre
la otra, denende del sistema de esfuerzos aplicado y de las pro -

piedades de] deplsito arenoson.

Para analizar la interaccion de las particulas se han desa -
rrollado varios modelos simplificados. De gran uso son los basa -
dos en el comportamiento de un conjunto de esferas iquales y elis
ticas que buscan evaluar las cargas entre contactos de particulas
y asi determinar Ja deformacion eldstica del conjunto en funcidn
de dichas cargas y de las propiedades eldsticas de las esferas.
Otros han desarrollado teorias que involucran el deslizamiento y
rodadura en agrupaciones de esferas rigidas. Y como una combina -
ribn de los anteriores modelos, hay los que consideran el desliza

miento de agrupaciones regulares de esferas deformables.

La verdad de las cosas es que los movimientos en el interior
de un suelo real son demasiados complejos para tratar de estudiar
los con los modeles anteriores. En alguno o alqunos puntos del in
terior de una masa de suelo sujeta a un proceso de deformacidn,
puede suceder que en un instante cualquiera actden diferentes me-
canismos de deformacidn, cuya importancia relativa puede variar

a1 progresar dicho proceso. Ain asi, los modelos citados constitu
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yen una base muy util para interpretar los resultados experimen-

tales en suelos reales.
I1.2 Comportamiento Esfuerzo-Deformacidn

Los estados de carga que se desarrollan sobre un suelo real,
no coinciden exactamente con el comportamiento de las pruebas de
laboratorio disefiadac para tales fines. Sin embargo, la informa -
cion que proporcionan permite conocer las caracteristicas esencia
les de las relaciones esfuerzo-deformacion en suelos granulares,
Generalmente serd posible deducir las caracteristicas esfuerzo-
deformacidn que existirdn en los casos reales a partir de las
pruebas de laboratorio existentes. La Fig. I[.2 muestra tres de
las pruebas mds utilizadas para el estudio de dicho comportamien-

to.
2.1 Compresidn lsdtropa

Bajo este tipo de compresién pueden origirarse grandes defor
maciones volumétricas como resultade del colapsc de agrupaciones
de particulas, como se puede apreciar en la Fig. 11.1, La prueba
de laboratorio que puede semejar este comportamiento es la prue-
ba de compresién triaxial; de hecho, la compresidn isotropa ec la
primera fase de una prueba triaxial. Po otro lado la compresion
isotropa pura raramente se produce en la naturaleza, por lo que

no se considerard con mds detalle.




2.2 Compresion confinada

En este tipo de prueba, Fig. I1.2 se aplica presidn a la
muestra segin el eje vertical, y se impide 1a deforwacidon late-
ral. Por lo que la deformacion axial es igual a la deformacidn vo

Tumétrica. Los dos tipos de eddmetros o consoliddmetros mds popu-

lares se muestran en las secciones transversales de la Fig. [1.3.

La compresién confinada es un caso que sucede a menudo en la
naturaleza, se produce durante la formacion de suelos por sedimen

tacion y cuando se aplican cargas verticales de gran extensidn a

los estratos de suelo.

Aparece en la Fig. 11,4 el comportamiento esfuerzo-deforma-
cion de una arena cuarzosa uniforme, de tamafo medio a grueso, en
1a prueba de compresién confinada. Al inicio de la prueba la are-
na presentaba un estado compacto, Las curvas se han dibujado con-

siderando las deformaciones positivas hacia abajo (compresiones).

Por 1o que se aprecia en esta figura el comportamiento es -

fuerzo-deformacion puede dividirse en tres partes:

1. La concavidad de las curvas es hacia arriba hasta presiones
del orden de 140 kg/cmz. Esto quiere decir que la arena se
vuelve cada vez mds rigida al aumentar la presién aplicada. Es

te tipo de comportamiento es muy caracteristico de los siste-




mas de particulas granulares y se le ha dado en 1lamar "siste-
ma de enciavamiento o encerrojamiento” pero mas usualmente
"encaje". Las deformaciones se deben principalmente al efecto
sefialado en la Fig. II.1. Es decir, al aumentar las presiones
entran en colapso las agrupaciones mis sueltas dentro del sue-
1o, y luego las mas compactas. Cada uno de estos movimientos
da lugar a una);grupdcién mds cerrada y por tanto mds rigida
de las particulas. Por Uitimo se alcanza un nivel de esfuerzos
tal que las particulas ce comprimen tan fuertemente que se pro
duce 1a rotura de los puntos de contacto permitiéndose asi un

deslizamiento adicional.

. 2 o .
Después de 140 kg/cm™, la curva esfuerzo-deformacion comienza
a presentar una curvatura inversa, con concavidad hacia el eje
de deformaciones. Esta cedencia es el resultado de la rotura

de las particulas de arena, 1o que permite grandes movimientos

entre ellas.

La fracturacion de las particulas permite agrupaciones mds com
pactas de las nuevas particulas creadas. Con un mayor mimero
de particulas existentes la fuerza media por contacto decrece.

Por lo que la arena serd mds rigida al aumentar las presiones,

Los procesos mencionados se generan en la compresion de todos

Tos suelos granulares, aunque no en etapas tan diferenciadas. La
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Fig. 11.5 muestra los resultados obtenidos con diferentes tipos
de arenas. El deslizamientorelativo entre particulas puede produ
cirse a cualquier nivel de esfuerzos. La fracturacidon de las
particulas comienza desde niveles muy bajos de presidon, hasta al
canzar una cierta presidn critica. Por lo que antes de 1legar a
este valor, las deformaciones del suelo se deben a distorsionres
eldsticas de las particulas que lo constituyen, ver Fig, 11.10.
l.a presion critica es minima si las particulas son del tamafo
grande, se encuentran sueltas, son angulosas, el suelo es de gra-
nulometria uniforme y la resistencia de los granos minerales es
baja, y se incrementa si las presiones iniciales del terreno san
grandes, si la relacion de vacios es pequefia y si la carga se

aplica rapidamente.

Para los niveles de esfuerzos que svelen proporcionar 10s
problemas comunes de ingenierfa,la fracturacion de las particuias
carece de importancia. Por lo que las curvas tipicas presion-de-
formacion serdn como las que aparecen en la Fig, I1.4a y 1].4b,
Al parecer la fracturacién comienza a ser importante para presio

nes que superan los 35 kg/cmz.

- Comportamiento en carga y descarga

De la Fig, li.6 se puede apreciar que s6lo una parte de
la deformacion producida al apiicar la carga se recupera en el

proceso de descarga. La recuperacidn en la descarga se debe a la




energia eldstica almacenada en las particulas al cargar el suelo,
Las deformaciones debidas al deslizamiento entre particulas o a

la fractura de las mismas, son en su mayoria irreversibles. Aun-
que en 1a realidad existe un cierto deslizamiento inverso al des

cargar las particulas.

En 1a misma figura se puede apreciar el comportamiento de
la arenaal recargdrseledesrués de un ciclo de carga-descarga. Pa
ra presiones inferiores a la maxima obtenida en la etapa de car-
ga inicial, se observa que la arena es mds rigida al volvérsele
a cargar, esto es debido a que gran parte de los deslizamientos
entre particulas se han producido en el primer ciclo. Al aplicar
le a Ta arena presiones mayores 3 la mdrima del primer ciclo, la
tendencia de la curva presion-deformacion es muy parecida a la
del tramo inicial, es decir, como si no hubiera habido una des -

carga previa.

De resultados experimentales se ha observado que cuando se
somete a un suelo granular a ciclos sucesivos de carga-descarga,
durante los primeros queda una pequeha deformacidon remanente al
final de cada ciclo. Esto 1leva finalmente a un lazo de histére-
sis bien establecido, con una pequefia o nula deformacion perma -

nente para un determinado ciclo de carga, Fig. II.7.

Lo anterior puede explicarse utilizando los resultados del




estudio tedrico de una agrupacion de esferas eldsticas. Al produ
cirse 1a deformacién en una sola direccidn las fuerzas en los
contactos comprimen las esferas, produciéndose a su vez desliza-
mientos entre las esferas, en cada ciclo de carga es absorbida
una pequeiia cantidad de energia. Al paso de un cierto nimero de
ciclos los movimientos entre las esferis son muy pequenos o0 nu -
los, por lo que aldescargar las esferas, y gracias a la energia
almacenada, recuperan su forma original, produciéndose la defor-
macién en sentido contrario. Este mismo proceso no debe estar muy

alejado al que se dden los suelos reales.

- Efecto del tiempo en la compresidn de arenas

Para los probiemas usuales de ingenieria, los efectos del
tiempo en la compresidn de las arenas carecen de importancia

prdctica., La Fig, 11.8 muestra el comportamiento tipico.

Sin embargo cuando las presiones aplicadas son suficiente -
mente grandes para producir la rotura de las particulas, existe
un desfase importante, como se ve en la Fig. I1.9. Los efectos
de tiempo pueden ser también importantes en suelos constituidos
por particulas blandas o ligeramente cementados, aunque las pre-

siones aplicadas sean las habituales.

-Esfuerzos laterales en compresidn confinada

1a deformacidn en la prueba de compresidn confinada es bdsi-




camente en una sola direccién, esta deformacién ocurre en 1os
puntos de contacto que se desplazan hacia abajo sin desplaza -
miento lateral eﬁ sus centros, Fig. 11.11a, cuando se aplica la
carga, para evitar el desplazamiento de las particulas fuerzas
de friccion se desarrollan en los puntos de contacto de tal ma-
nera que la presion horizontal os menor quela vertical. Ya en el
proceso de descarga, la energia eldstica almacenada provoca un
movimiento hacia arriba de las particulas y la direccion de las
fuerzas de friccion en los puntos de contacto comienza a inver-
tirse, Fig. 11.11b. Por lo que la presidn horizontal serd mayor
en la descarga queenlacarga inicial, 1legando incluso a superar
a la presidn vertical en las (iltimas fases de la descarga.

Fig. 11.12.

2.3 Compresion triaxial

La prueba de compresion triaxial es la mds comin y versdtil
utilizada para determinar las propiedades csfuerzo-deformacion
del suelo. A una muestra cilindrica de suelo se le somete, en
primera instancia a una presion de confinamiento o, , para poste
riormente incrementar el e¢sfuerzo axial, Ao, hasta lograr la fa-

1la de la muestra, Fig. 11.2.

Un esquema de la camara triaxial tipica puede verse en la

Fig. 11.13.
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Al igual que hicimos en la prueba de compresién confinada,
se analiza en primer término el comportamiento de una muestra
de arena tipica bajo compresidn triaxial, para después definir

las caracteristicas esenciales de dicho comportamiento.

La Fig. I1.14 muestra una serie de datos deducidos de una
prueba triaxial en arena. En la Fig. [1.15 se presenta la trayec-
toria de esfuerzos (subcapitulo V.I) de la prueba. La muestra fué
sometida inicialmente a una compresion isotrdpica con una pre -
sion de 1 kg/cmz. Después se aumentd el esfuerze axial, mantenien

do constante el esfuerzo confinante.

Para entender el comportamiento esfuerzo-deformacion presen-

tado en la Fig. [1.14 conviene dividirlo en tres fases:

1. Una fase inicial, caracterizada por deformaciones verticales

muy pequefias. Para nuestrc caso esta deformacion 1lega hasta

0.25 % aproximadamente.

En forma general, durante esta fase el volumen disminuye
ligeramente como se aprecia en la parte (b) de la fiqura, ade-
mds de que la probeta se abomba un poco seqin se ve en (c).

En esta fase la agrupacion de particulas es mds compacta, de-

bido al reajuste de las mismas,

2. La nmuestra empieza a ceder hasta aque se logra que el

suelo falle anrecidndose un valor méximo de resistencia
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a compresion del suelo, para después disminuir gradualmente.
Para la prueba-en particular este intervalo comprende de
0.25 % hasta el final.

E1 comportamiento en esta fase es bastante diferente del
de la primera, para explicarlo hay que analizar la deformacidn
plana de una agrupacion de esferas rigidas. La Fig. 11.16 ilus
tra un elemento unitario de una agrupacion comnacta. Para que
se pueda dar undesplazamiento vertical, las esferas C y D de-
ben desplazarse lateralmente. Este desplazamiento debe ir
acompaiiado por un aumento del volumen de la agrupacidn, como
se aprecia en las partes (a) y (b) de 13 misma figqura. Lo que
es corroborado por la Fig. 11.14 b.

Al aumento de volumen de una arena compacta al cargarla
se le conoce come “"dilatancia”

Para explicar lac condiciones en torno al valor maximo de
resistencia y a la disminucion gradual después de alcanzar es-
te maximo se emplearan Jlos diagramas de la Fig. 11.17.

En 1a parte (a) de la figura la resistencia al corte esta
dada por el anqulo de friccidén entre las particulas, ¢ . Sin
enbargo los casos mas apegados a la realidad son los expuestos
en (b) y en (c), en donde aparecen las particulas en contacto
unas con otras. Para que se produzca una falla por corte en-
tre las particulas tiene que lograrse tanto vencer la {riccion
entre ellas como producir un desplazamiento entre las particu

las. Por lo que la resistencia total al corte de la agrupacién
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dependerd del dngulo de friccion interna, ¢ , y del grado de
"encaje" que tenga. Regresando a la Fig. I1.17b y c, al co-
menzar el movimiento de las particulas al actuar la fuerza tan
gencial, el grado de "encaje" debe disminuir y por lo tanto la
fuerza tangencial necesaria para mantener ese-movimignto, sera
menor. De donde si se produce un movimicnto de corte en 13
agrupacion de la parte {c), cada vez se parecerd mds a la agru
pacidn de la parte (b).

Los conceptos "dilatancia” y "encaje" descritos hacen su-
poner que la relacién de vacios inicial puede desempefar un pa
pel importante en lo que se refiere a las curvas esfuerzo-de -
formacion, los datos de la Fig. 11.18 muestran que esto es

cierto.

3. Un estado final en el que el grado de encaje ha disminuido a
tal grado que la resistencia se mantiene constante aunque au -

menta 18 deformacion Sin posterior cambio de volumen.

Sobre el comportamiento de una arena sometida a una prucha

triaxial se puede concluir lo siguiente:

a) Cuando mds compacta es una arcna, mayor es el grado de " enca-

je" y por lo tanto el angulo de friccidn y el esfuerzo desvia-

dor.
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b) Cuanto mds compacta seala arena mayor serd el incremento de

volumen que se producira.
c) La resistencia de la arena disminuye al dilatarse.

d) Esta disminucién es mds marcada en las arenas mas compactas.

- Comportamiento en carga y descarga

Las curvas tipicas esfuerzo-deformacion obtenidas de ciclos
de carga y descarga son como las mostradas en la Fig. 11.19. las
caracteristicas generales son muy similareas a las obtenidas en

la prueba de compresién confinada.

-Deformacion elastica

Dada la importancia que tiene 1a suposicion de un comporta-
miento eldstico del suelo granular en las teorias de prediccion
de asentamientos bajo determinadas circunstancias, se presentan

algunas caracteristicas de tal comportamiento en la prueba de Ta

boratorio que nos ocupa.

Como se menciond ya, la prueba de compresidn triaxial es la
mas cominmente utilizada para determinar las caracteristicas es-
fuerzo-deformacion de los suelos, por 1o que no es de extrafar gue
sea esta prueba la que haya permitido a varios investigadores tra
tar de reproducir el comportamiento eldstico de los suelos areno-

sos. Para reproducir este tipo de deformacidn no deben existir
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cambios en la geometria interna del suelo granular, es decir, no
deben producirse movimientos relativos entre las particulas que
1o componen. Esto se logra, en gran parte, si se eliminan las
fuerzas cortantes que actdan en los puntos de contacto de las
particulas. Para lo cual la muestra se comete solo.a un sistema
de esfuerzos confinantes. Ain asi, y debido a la anisotropia ini
cial de 1a estructura interna, se desarrollan fuerzas cortantes
capaces de  producir alglin cambio en la geometria original. Si
este relativamente pequeiio cambio es despreciado, la deformacidn
total puede ser considerada eldstica. Esto es mds cierto cuanto
mas ciclos carga-descarga se han aplicado a la muestra de arena

y si ademds presenta un estado denso.

A continuacién se presenta el efecto que algunas de las pro
piedades de 1a arena pueden tener en la magnitud de la deforma -
cién elastica. Para lo cual se ensayaron muestras cilindricas de
10.16 cm (4") de didmetro y 10.16 (4") de altura. Se utilizé la
cdmara triaxial convencional con algunas modificaciones especia-
les para mejorar la precision de las mediciones de deformacidn.
Los resultados mostraron que las deformaciones de las muestras

fueron bastante uniformes y consistentes,
e Porosidad y geometria de 13 agrupacidn

La porosidad tiene un efecto considerable tanto en la defor-

macidn eldstica como en la producida por el deslizamiento de las
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Part?culas. Para ilustrar esto, las relaciones entre la presién

de confinamiento, o , ¥ las correspondientesa le deformacidn voly
métrica elistica y.por deslizamiento se exponen en la Fig. 11.20
para un tipo particular de arena en estado suelto y denso, De
las curvas es evidente que a medida que 1a arena esta mas suelta,

las deformaciones eldstica y por deslizamiento, se incrementan.
e Forma de 1as particulas y propiedades de superficie

La Fig. 11.21 muestra que la deformacion volumétrica elasti-
ca de las particulas angulosas de feldespato, con un dngulo de
friccion @ = 36°, es ﬁayor que para una arena fina con particulas
redondeadas y un @ 2528°. Sin embargo, las dos compresibilidades
anteriores son mayo:es que la producida cn particulas esféricas de
vidrio Ballotini, que posce un § = 17% Hay que tomar en cuenta

que el mddulo de elasticidad de los tres materiazles es practica -

mente el misino.
e Tamano de las particulas y su distribucion

De los resultados que aparecen en la Fig. 11.22 se observa
que la distribucion por tamafio de las particulas tiene un efecto
minimo en la deformacidon volumétrica elastica para los tipos de

arena considerados,

Hasta estc momento se ha descrito, en farma aencral, el com

portamiento del suelo granular bajo las diferentes praucbas mas




usuales de laboratorio. No se ha hecho mencion del efecto que pue
de tener la presencia del aqua en dichos ensayes, la razon es que el
comportamiento de un material arenoso seco es muy similar con el

de uno que se encuentre saturado. De hecho, muchos de los datos
esfuerzo-deformacion mostrados se obtuvieron generalmente en prue

bas con drenaje en arenas saturadas.
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ITT. RELACIONES ESFUERZ0-DEFORMACION

Por el estudio general presentado en el capitulo anterior
sobre el comportamiento esfuerzo-deformacidn, se sabe que este

comportamiento puede ser muy complejo.

Las relaciones esfuerzo-deformacidn del suelo podran permi-
tir al ingenierc estimar la deformacién que se producird en él

al aplicar las cargas

£1 arado de deformacidn del suelo es funcién de varios fac -

tores, entre los mas importantes podemos mencionar los siguientes:

1. Historia de esfuerzos

2. Tipo de estructura del esqueleto mineral

3. Fuerzas intergranulares de cohesién o cementacion
4. Relacion de vacios

5. Forma, tamafio y resistencia de las particulas

6. Grado de saturacion

7. Forma en que se aplique el esfuerzo

8. Permeabilidad.

Las relaciones esfuerzo-deformacion del sueln se pueden de -
finir ya sea con pruebas realizadas "in situ" por medio de las
11amadas pruebas de carga o midiendo las deformaciones directa -
mente en pruebas de laboratorio bajo los esfuerzos gue existirdn

en el terreno natural. Estos procedimientos se comentardn poste -

riormente,




En otros casos, se acostumbra recurrir a los conceptos esta~
>lecidos por la teoria de la elasticidad. Lo que nos 1leva a
"Tinealizar" las curvas no lineales esfuerzo-deformacion de un
suelo, y con esto a 1a hipétesis de la que parte esta teoria,
que supone que el esfuerzo aplicado es proporcional a la deforma-
cidn producida. La mayoria de las soluciones mis Gtiles de esta
teoria sdponen también que el suelo es "homogéneo", sus propieda
des no varian de un punto a otro, e "isotropo", sus propiedades
son las mismas cualquiera que sea la direccidn que se considere
a partir del punto. Aunque el suelo rara vez se ajusta a estas
hipotesis, y muy a menudo no las cumple en absoluto, el irgeniero
se ve en 1z necesidad de utilizar los resultados que le proporcio

na esta teoria, junto con laaplicacion de su criterio.

I11.1 Conceptos Generales

La elasticidad de un material fué estudiado en primer lugar
por Hooke y gracias a &l se establece 1a ley que lleva su nombre
en la cual se dice que "la distorsidn de un cuerpo eldstico es

proporcional al esfuerzo que se le aplica, y el fendmeno es rever

sible". Es decir:

cipo (111.1)

En donde u es una constante que represents un coeficiente

de proporcionalidad y mide la distorsion del material al aplicar-
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sele un determinado esfuerzo.

la investigacion de las relaciones esfuerzo-deformacién de
un suelo puede generalizarse si aceptamos que las propiedades me-
canicas del suelo cambian solo en dos direcciones, o sea, en dij.--
reccién normal a Jos planos de estratificacién y en direccién pa-
ralela a estos. Se llamard E, al modulo de deformacidn 1i -
neal en la direccibn vertical, y Eh al médulo de deformacion

horizontal en la direccidn horizontal.

Si se aplica un incremento de esfuerzo Ao, a un elemento
eldstico, Fig. IIl.1 se producird una compresion vertical y una

expansion lateral de ta)l forma que

A:,:ée_az- (111.2)
2
Ae:Dey : -v Qe (111.3)
donde:
€ (y, €, " deformaciones en las direcciones x, y, 2, respecti-
vamente
EZ = modulo deYoung o de elasticidad en la direccion z
v = coeficiente 0 relacion de Poisson

Si se aplican esfuerzos tangenciales r,, a un cubo eldsti-
co, se producird uma distorsidn tangencial tal que

Tux

Vix @ —— (111.4)

3]




donde:

G = médulo de deformacién tangencial

El modulo de elasticidad, Ez’ y el de deformacién tangencial,

G, se relacionan como sigue:

E

La relacién de Poisson se considerara como un valor constante

en ambas direcciones.

Si ahora se incrementan los esfuerzos en las tres direcciones,

el incrememento de deformacidén correspondiente a esas direcciones

puede expresarse como sigue:

A‘1=Aa.2 “'UAO-J Aa"

- .6
G N v = (111.6a)
Doy Do Aoy
By o -pET ., B8 (111.6b)
A Ja)
be B2 B0 AE":' (111.6c)
Simplificando los términos convenientemente 1legamos a
Ae,s(l-uEL- Aoyt )_A_g,_ (111.7a)
h o1 Ez
A¢,=<.- Doy, En , Do)\ L (111.7b)
o Ez Doy/) En
Noy €, Oo Lo,
ey 22 4 2h . 20 X
De, <IU(Acr,+Ex Aa,)) e (111.7¢)

[n base o estas expresiones, tres cases especifices de defor

macidn en un punto pueden analizarse.

{¥3)
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Primer caso,

Segundo caso.

El material se somete a incrementos de esfuerzo en
las tres direcciones y no existe restricciaon al
desb]azamiento. Las ecuaciones I1l.7a~111.7c repre
sentan el increinento de deformacidn y estos son
funcidn del incrementode esfuerzo aplicado y de las

propiedades mecdnicas del suelo.

La defarmacion en una direccidon horizontal es ce-
ra, es decir, Aey =0 ylAe #£ 0. de la ccuacion
I11.7b se obtiene:

= u<%§%?+-%§-

de donde la relacidn entre los incrementos de es -

(111.8)

fuerzo es:
Aa, Do £
it S0 Ld
Ao, u(Aa, + ,) (111.9)

Do 3 Do
: =h 272
Zﬁ-u6+EI+Aﬁ) (111.10)
y ahora sustituyendo en las fdérmulas 111.7a-111.7c
y disppniendo adecuadamente los términos, se ob ~

tienen las siguientes expresiones que definen fi-

nalmente la deformacion plana:
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chroloh + En. B85 ) ) Bo 111.11
Ae, -(|+U)61<I+Eh Z;:—)> €, ( )

Dey s v Q—u (+%}%§:-)>.%%— (111.12)

Tercer caso. [l material estd confinado lateralmente, de tal mo-
do que la deformacion horizental en ambas direccio-
nes es nula, o sea, Aex - Aey = 0, Trabajando con
las expresiones I11.7b y 111.7¢c, se obtiene que la
relacion de incrementos de esfuezo es:

Ao, £ Ao, E
e gl R s (111.13)

Eor

sustituyendo estos resultados en la expresion 111.7a,

se tendrd que:
vt 2v) Ao 4
Ne,: oo E, (111.14)
De acuerdo a esta ecuacion se define como “modulo de
compresion confinada® a:

g:Bo  U-viEs

: : 111,15
Deg  1iviii-2u) ( )

De 111.14 se aprecia que la deformacién vertical no es funcidn

de la relacion {%& , pero si de 1a relacidn de Poisson. Ahora bien

La Fig., 111.2 muestra el valor de:

{1 +v) {1-2v)
UC &————(I—:L-—)———— (111.16)

de donde se puede notar que para el caso de confinamiento total y

v = 0.50 la deformacidn es cero, esto significa que el material
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no puede deformarse en direccién  vertical cuando la deforma -

cion lateral estd completamente restringida.

E1 tratamiento para el primero y el tercer caso, desde el

punto de vista de compresion volumétrica, es como sigue:

Sea Be,: DY (111.17)
donde:
De, = compresion voluméirica

Av, cambio en el volumen de vacios del material sujeto a
cierto incremento de esfuerzos

v = volumen total.

Para el primer caso. Existe incremento de esfuerzos en las

tres direcciones, entonces:

Dey: Do+ Dey + A, (111.18)

Es decir, que 1a deformacion volumétrica,le,, es iqual a la
suma de las deformaciones lineales en las tres direcciones. Si
se sustituyen las ecuaciones I11.7a-111.7¢c en 111.18, se puede

encontrar la siguiente expresién:

) £, Do+ Do\ A
Acy.(l-i’u)(f—gi- Za, ) e (111.19)

Si se tiene un material incompresible, de 111.19 se obtiene

que v =0.50.

Para el Tercer caso. [1 desplazamiento lateral esta restrin-

gido, por lo que:




De,: Ae,

y en base a8 la expresion 111.14 se obtiene

De, :(u tuii-2v)\ Ao,

v ; (111.20)

En base a la teoria eldstica, las deformaciones que puede
presentar un material que cumpla con sus hipotesis pueden ser
evaluadas totalmente. Sin embargo, se sabe que el suelo real muy
rara vez obser;a el comportamiento supuesto por tales hipdtesis,

por o que 1a aplicacién indiscriminada de los resultados obteni-

dos puede conducir a conclusiones erroneas.

Ain asi, si se analizan los términos que integran las expre-
siones deducidas se puede ver que 1a parte medular del problema
estriba en la correcta valorizacidn del médulo de deformacidn, y
ya no tantode la relacidn de Poisson cuyo rango de valores no es
ny qrande, ni tampoco la confiabilidad que se pueda tener en los
valores calculados para los esfuerzos inducidos, ya que, aunque
existen comparaciones relativamente escasas, las concordancias en-
tre esfuerzos calculados y medidns es sorprendentemente buena, en

especial en el caso de Yos esfuerzos verticales.

Por 1o tanto, en 1o que resta de este capitulo se presentard
primordialmente el comportamiento de! modulo de deformacidn del
suelo cuando se le somete a las pruebas de laboratorio mds popula-

res, & saber, la prueba de compresion confinada y la de compresion
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triaxial.

Antes se debe definir més especificamente que se entiende por
modulo de deformacién. Los términos "m6dulo tangente" y "modulo se-
cante" se utilizan frecuentemente. E1 modulo tangente es la pen -
diente de una recta trazada tangente a una curva esfuerzo-detorma-
cion en un punto particular, Fig. I11.3.E1 valor dei modulo tangen
te variard con el punto elegido. E1 mddulo tangente en el origen
de la curva es el nodulo tangente inicial. E] modulo secante es
la pendiente de.una recta que une dos puntos diferentes de la
curva. E1 valor del mddulo secante variard con la situacion de
ambos puntos. Cuando ambos puntos coincidan, el modulo secante se-
ré igual al mgdulo tangente. Para un material realmente lineal ,

todos estos valores de los modulos coinciden.
I11.2 Comportamiento en Compresion Confinada

Como se dijo en el capitulo anterior, la fracturacion de las
particulas adquiere importancia al superar presiones de 35 kg/cmz.
Si se observa la Fig., IIl.4 se podrdn deducir algunos aspectos in-
teresantes. En primer lugar que el mdodulo tiende a mantenerse cons
tante e incluso a decrecer cuando se aplican presiones elevadas.
E1 efecto de la compacidad relativa inicial es obvio, cuanto mds
suelto es un suelo menor es el médulo para un determinado incremen

to de carga, La forma, tamafio y resistenciade las particulas iam -
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bién influyen de una manera que podria esperarse. tn la figura,

la arena de Minnesota se componfa de particulas duras redondea -
das, mientras que la de Pennsyivania por particulas angulosas
blandas. De los resultados se desprende Gue el moduio de una

arena redondeada serd mayor que el de una arena angulosa. Las otras
dos curvas corresponden a arenas bien graduadas. En general el mé-
dulo disminuye cuando para una misma compacidad relativa el tamafio

de las particulas da lugar a una relacidn de vacios mayor.

- Cargas repetidas

La Fig. I11.5 muestra el aumento del médulo en ciclos sucesi-
vos de carga. Es notable el aumento que presenta el mdédulo entre
el primero y el sequndo ciclo. E1 aumento posterior es menos noto
rioc hasta que al cabo de varios cientos de ciclos ja curva esfuer-

zo-defarmacién se estabiliza.

-Representacion de datos

La forma mds usual de representar jos datos obtenidos de esta
prueba no es precisamente la indicada en la Fig.l11 .6, Mds bien,
se relacionan, por una parte, la presién vertical en el eje de las
ibscisas y 1a relacién de vacios en el de las ordenadas. Ademds,
la escala empleada para cuantificar las presiones puede ser aritmé

tica o logaritmica, tal como se ilustra en las Figs. 111.6 y 111.7
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respectivamente. En el primer caso la pendiente de la curva que-

da definida por el."coeficiente de compresibilidad", a,

A e
: 111.21
OV Ao'] ( )

Para el sequndo caso la pendiente de la curva resultante es

el "indice de compresidn", Cc:

Ae 22
C = —————— I.
A(loqa;) (ll )

Cc, es, por tanto, la variacién de la relacifn de vacios en

un ciclo logaritmico de presiones.

AGn mas, utilizando el “coeficiente de variacién volumétri -
ca"m, , definido por Terzaghi para el tipo de prueba que nos

oCuUpa como:

A,
Ao,

my :

(111.23)

Se pueden obtener relaciones entre o ,m, , a,y ¢ que
se presentan en la Tabla I11.1, £n la Tabla 111.2 se proporcio -

nan algunos valores de m, y v -

39



Tubla .1 Relacion entre diversns pardmetros de esfuerzo deformacion en compresui centinada { Hef. 10}

Modul can

S et &8
& tamaoon

Contivient, fndico 1

wantingnnenta sudhinnetitea v itida g besion

Modul: cun Des Aa, Do L L) .Ut e,

confinamizpte A, ", a, 0.435¢C,
“endy s 4
£ .|l.l.‘l‘l.. . A, 0.435C,
detonsseing ny, sx - m, = o 1w, - ..l._:_(w).".,

volunsdtnes R il 4 eedoe,
Conficizite de o 0435C,

compresibiidad ' .
Inthee de o - ..__L}f.._
Lompresidn dlog o,

Aote. £y ey 18 relicida e vacen el o v ndica 1 medss de bay cslaerzog inkedl y tinal
Tabla [11.2 Rango tipice de valores de r,o YU 1Rt 20)

Compresibitidad

Huy Alta
Alta

tedia

Baja

Muy Baja

my

cu?/kg

mayor que 0.1

6.1 - 0.02

0.02 - 0.005

0.005 - 0,002

menor que 0.002

0.43 a 0.3%
0.35 8 0.30

0.30 2 0.2%

0.

0.

v

25

~
o

40

Sedimento

Arcillas lacustres y limos

ArcilJas y limos, arenas arcillosas
Yacustres. Sueles residuales, pol -
vos volcdnicos sueltos

Arcillas y limos duros, sedimentos
finos edlicos, Suelos residuales y
sedimentos volcSnicos medianamente
compactos. Suelos aluviales finos

Areny, limos compactos, suelos alu-
viales, scoimentos compactas y hien
graduados

Arenas, gravas. Sedimentos aluvia -
les compactos, cementados y bien
graduados



'

- Relacidn con la velocidad de onda

La velocidad de onda se define como la distancia recorrida
por una onda, en la unidad de tienpo, Fig. 111.8. Aunque existen

varios tipos de velocidades de onda s6lo se hard referencia a la

velocidad de dilataci6n, definida como:

cp V-2 (111.24)

donde:

Gp = velocidad de dilatacion en compresidn confinada

P = densidad, iqual a 7/g
¢ = aceleraci6n de la gravedad
p = m6dulo de compresidon confinada

Los valores tfpicos de este tipo de velocidad de onda a tra-
vés de suelos granulares se muestran en la Fig. 111.9 . Segin pa-

rece la velocidad de onda aumenta proporcionalmente a oV4 , 1o

que, respecto a la ecuacion 111.24, significa que el médulo con

confinamiento aumentarie proporcionalmente a oM . Sin embargo,
el mddulo calculado con la ecuacibn anterior puede ser mucho ma -
yor para una velocidad de onda dada, que el mddulo medido'directg
mente en un eddmetro. la diferencia se debe a lo pequeias que son
las presiones asociadas con ondas sismicas, las cuales s6lo cau -
san la deformacién eldstica de las particulas, mientras que las

presiones en el eddmetro provocan el desplazamiento de éllas. Por

otro lado, el mddulo medido al cabo de muchos ciclos de carga, es




aproximadamente igual al médulo calculado a partir de la velocidad

de onda, Fig, III.5 .
111.3 Comportamiento en compresion triaxial

La prueba triaxial permnite determinar directamente el médulo
de Young, Este médulo disminuye al aumentar el esfuerzo axial y
adquiere un valor de cero cuando se alcanza el méximo de la curva

esfuerzo-deformacion.

E1 mddulo de Young obtenido en suelos, es generalmente el mé-
dulo secante medido a partir de un esfuerzo desviador nulo hasta
un esfuerzo desviador igual a 1/2 o 1/3 del valor miximo de dicho
esfuerzo. E1 rango anterior cubre prdcticamente la gama habitual
de esfuerzos de trabajo en problemas de cimentaciones reales, en

donde es comin que se den factores de seguridad de 2 6 3,

La influencia de factores, tales como la relacién de vacios,
historia de esfuerzos, forma, tamafio y resistencia de las particu-
1as, es igual a la seilalada para la prueba de compresit6n confinada.
La Tabla II1.3 indica la influencia general de la compacidad y de
la naturaleza de las particulas sobre E, La Tabla I1].4 de los va-
lores de E despuis de varios ciclos de carga. Por {l1timo en las
Tablas 1I1.5 y II1.6 se presentan valores tipicosdety de v , res-

pectivamente.
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Tabla 111.5 Rango tfpico de valores de

Tadlal. 4 Mddula de Young para curpas (Red. 2}
repetidias (R, 10)
_ Suelo
Madule de ¥ sung
(kp'em?) Arcilla
Suelo (presd v de conhine- Muy blanda
mierto e & atmoslera) Susita  Compacta Blanda
Media
Cuaro tritinado ¢ lamizade, angu. 1,192 2,100 Dura
Joso y fino Arenosa
Arera de Qtawa (amizada, fina y 1,820 3,150
redondesda Relleno glacial
Arera de Dtawa astfadar, media y 2,00 icio
redondeida Loess
AT:u tan izads, medis, subangu- 1,400 2,450 Arena
Cuaro tritwrade * tamisado, medio, 1,260 1,8%0 Limosa
pngulew Suelta
gruaa Licn graduada, wb: 1,050 1,960 £
angulota . ensa
Arena y grava
Seglin- Chien, 1548 Densa
Suelta
L imo

ToblaIX. 3 Modulo de Young para o primer
ado decarga (Fel. 10)

E (kg/cm?)

30
40
90

70 - 200
300 - 425

100 - 1600
150 - 600

20
45

50 - 200
100 - 250
500 - 1000

800 - 2000
500 - 1400

20 - 200

Tabla 111.6 Rango tipico de valores de la
relacién de Poisson, v (Re.2)

Tipo de suelo

Arcilla saturada
Arcilia no satyrada
Arcilla arcillosa

Suelta Compecta
Pariiculas angulosas, 140 kglam® 350 kgfem?
frigiles 2000 psi 5000 psi
Particulas redondesdas, 560 kg/em?® 1030 kg/cm®
duras 5000 pai 15,000 pyt

Limo
Arena densa

Grues-. (e=n,4-0.7)
Grano fino (e<0.4-0.7)

Noty. Miduto sten te pas  ls mitad del rsfueria dusviador 1abn-

My, “~nung fresibn de corlinemientc de ( stmbalers,

Roca

Loass
Hielo
Concreto
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0.4 - 0.5
0.1 - 0.3
0.2 - 0.3
0.3 - 0,35
0.2 - 0.4

0.15
0.25

0.1 - 0.4 (dependiendo
del tipo de roca)

0.1 - 0.3
(.36
0.15




Actualmente la recuperacion de muestras inalteradas de suelo
es algo dificil, por lo que algunos autores sugieren que para
compensar de cierta manera la influencia de la perturbacidn de la
muestra.el modulo E debe obtenerse a partir de pruebas realizadas

con dos @ cincociclos de carga y descarga.

Aungue e anterior comentario no se ha comprobado plenamente y
pasta el momento no es mds que una pauta a seguir.recomendada en base
a la experiencia. En lo que sigue se presentard una forma de obte
ner el modulo de deformacion partiendo de los resultados de una

prueba triaxial con ciclos carga-descarga.

La muestra de suelo se coloca en la camara triaxial con una
relacion de vacios inicial e, y se somete a una presion de confi-
namiento inicial ¢, , bajo la cual se permite su deformacidn iso -
tropica hasta que la presion hidrostitica haya sido disipada com-
pletamente, obteniendo una nueva relacion de vacios e después,
se aplica un pequeino incremento de esfuerzo efectivo vertical Aoy,
al que le correspondera una cierta deformacion Ae, , y por conse-
cuencia se obtendrd un valor del modulo de deformacion secante g,
ligado a un esfuerzo de confinamiento inicialo, y a una relacion
de vacios inicial e . Posteriormente el especimen es descargado
una cantidad Ag,y el esfuerzo de confinamiento es incrementado a
oy + Dy T ooy Después de permitir la estabilizacion de la

nuestra bajo este nuevo esfuerzo o s otro pequeno incremento de




carga Aopes aplicado obteniendo una deformacionAe,y cnnsecuente-
mente un valor de médulo E,,, correspondiente a un esfuerzo de con’
finamiento oz, ¥ uné relacién de vacios e,. De igual modo se conti
nda la prueba obteniendo valores de Ez para el rango de esfuerzos
deseado. Es prudente recordar que la magnitud de los incrementos
de esfuerzos efectivos verticales aplicados en cada etapa no de-
be sermayor que 1/2 del maximo esfuerzo vertical efectivo soporta
do por el suelo. Los valores asi obtenidos se pueden graficar co-
mo lo ilustra la Fig. 111.10. €1 cambio en la relacién de vacios
puede determinarse a partir de la ecuacidn {111.19) haciendo

Ao, =Ac = 0 con lo que:
X Y

JAY:)
De, :(1-20) € ?
4

como De, »I%l
e

finalmente Ae=(!'2uNl+c)£%¥- {111.25)

La variacion del valor del [z con el esfuerzo confinante o
puede representarse en una grifica con escala logaritmica en am-
bos ejes, esta variacion adoptara generalmente la forma de una
1inea recta, de acuerdo a la Fig. 111.11 ¢l valor de £, puede de-

< . n
finirse como: e, :__Zc (111.26)
Q

In la Tabla I11.7 se dan valores de Co y de n para el caso

de una arena bien graduada.




Tabla I11.7 {ret. 20}

Compacidad Dp Cy X 1073 n

Muy suelta 0.2 10 0.65
Suelta 0.2 - 0.4 10 -6.0  0.65 - 0.60
Hedianamente

compacta 0.4 - 0.6 6.0 - 3.0 0.60 - 0,50
Compacta 0.6 - 0.8 3.0 - 2.0 0.50 - 0.45
Muy compacta 0.8 2.0 0.45

En la mayoria de los problemas practicos, los esfuerzos an-
tes de aplicar la carga no son isélropos. La influencia del esta-
do real de esfuerzos sobre el modulo no es clara pero farece razo
nable suponer que el modulo depende de la media de los esfuerzos

principales, es decir:

€y Va,s+-§ Ko (111.27)

donde

oy = OB
Ko 7,

La ecuacidn anterior se cumple cuando 1/2< ko<2, y se tiene
un factor de sequridad a la falla de 2 o superior.
- Modulo de elasticidad como una funcidn del tiempo
Anteriormente se dijo que el efecto del ticmpo en la compre-

sion de las arenas carece por 1o qeneral de interés practico. Sin
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embargo para los casos en que si lotuviera el desarrollo teérico
seria el siguiente. Recuérdese que en 1a prueba triaxial que permi
te dibujar 1a grdfica de la Fig. 111.10 se establecié que des -

pués de lograr la estabilizacion de la muestra bajo un cierto es -
fuerzo confinante o , se procedia a incrementar el esfuerzo verti-
cal una cantidad Aoy , obteniéndose, en materiales permeables o.no

saturados, una deformacion elasto-plastica inmediata, definida por
1a deformacion Acep. De esta manera el modulo elasto-pldstico que-

da definido por

( Lo (111.28)
ep Nep
E1 valor final de la deformacion bajo un esfuerzo sostenido
serda una funcidn del tiempo. En la Fig 111.12 el valor de la de -
formacion para el punto "a" corresponde a un momento inmediata
mente después de aplicar la carga. Posteriormente, al transcurrir
el tiempo la deformacion se incrementa por un efecto visco-plasti-

co. Por 1o que ¢l médulo dedeformacion puede expresarse como:

. Do,
: .ACQ‘) +A(VO
arreglando términos:
Ja
E, :c,p<+ A:"’) (111.29)
vp

a7




Qe,, representa la deformacién visco-pldstica al transcurrir

el tiempo.
Sea xv=.f§£ﬂi (111.30)
Deyy

el médulo de deformacion vertical sera entonces:

Ez = Egp (1 +Ky) (111.31)
l.os valores de Kv pueden determinarse para diferentes tipos
de suelns no saturados en camaras triaxiales especiales o en edd-

metros. La Tabla 111.8 dd una idea de estos valores.

Tabla [11.8 Rango de valores aproxima-
dos de KV (Ret. 20)

Material K
v

Arcilla ’ 4

Arcilla limosa mayor de 1

Arena 1imosa
1imo arenosa

Arena fina 0.5 - 0,2

1-0.5

Arena bien graduada 0.2 - 0.1
Fragmentos anqulares
de roca 0.5 - 0.25
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IV ASENTAMIENTO ELASTICO

Como se comentd al principio de este trabajo, las fallas de
las cimentaciones son ocacionadas generalmente por asentamientos
excesivos e intolerables para las estructuras, siendo mengs fre -
cuentes las fallas por resistencia al corte de_]os suelos. De
aqui que en el proyecto de cimentaciones la labor no debe limitar
se a proporcionar un valor de capacidad de carga afectado por un
factor de seguridad. Debe, también determinarse el asentamiento
bajo la carga por aplicar y proyectar la cimentacidn para que es-

te asentamiento sea inferior a un valor admisible.

Cominmente el asentamiento total de una cimentacion se consi

lera inteqgrado por tres componentes:

& : Bet Bp+ B (1v.1)
jonde
3 = asentamiento total dltimo
Se = asentamiento eldstico

8p= asentamiento por consolidacion primaria

3= asentamiento por consolidacidn secundaria

Dependiendo de las caracteristicas del suelo, inherentes o
adquiridas, una o dos de las componentes descritas es mas impor -

tante. Para suelos granulares, se puede suponer que el asentamien




to eldstico es preponderante, por lo que:

5: 5, (1v.2)

IV.1 La Teoria Eldstica en la Mecdnica de Suelos

En la mecanica de suelos, el asentamiento de cimentaciones y
los esfuerzos transmitidos por éstos al suelo, son determinados
por losprocedimientos establecidos por la teoria eldstica, consi-
derando cargas aplicadas sobre dreas de comportamiento flexible o
rigido, de varias formas geoméiricas, que obran tanto sobre come
dentro de un espacio semi-infinito eldstico. Estos procedimientos
se basan en el conocimiento de pardmetros constantes del suelo,
como el mddulo de Young, E, y la relacion de Poisson, v . Como
lo sefialan alqunos autores, el supenerle al suelo pardmetros cons
tantes eldsticos no implica que se comporte como un solido elasti
co ideal. Adn asi, las similaridades entre el comportamiento del
s6lido eldstico ideal y el suelo real existen. El comportamiento
eldstico puede esperarse cuando se aplican niveles bajos de es -
fuerzo, esto es, bajo condiciones de carga que aseguren altos fac
tores de seguridad contra la falla. Esto es razonablemente cierto
por ejemplo, para proyectos de cimentaciones donde el factor de
sequridad es del orden de 3, pero es poco probable para terraple-

nes donde el factor de sequridad es del orden de 1.5,




Generalmente se recomienda que las constantes del suelo se
determinen experimentalmente bajo las condiciones que simulen el
rango de esfuerzos y el tipo de deformacion esperado en el campo,
y asi justificar el empleo de andlisis eldsticos para predecir

distribucion de esfuerzos y asentamientos.
IV.2 Asentamientos Producidos por Cargas Uniformemente Distribuidas

Cuando la cimentacidn en estudio pueda aproximarse al compor-
tamiento de una carga uniformenente distribuida actuando sobre un
drea circular o rectangular en la superficie o a relativamente po

ca profundidad, el de:zplazamiento vertical puede estimarse con:

2
8,:“’8‘::'”’ I (1vV.3)
ionde:
w = carga uniformemente dicstribuida
B = ancho del cimiento, Fig. 1V.I.

—
f

£ factor de forma y rigidez

La tabla IV.1 proporciona valores del factor 1f para distin-

tas formas del drea cargada.




Tabla IV.1 Valores del factor de influencia If para distintas

formas del &rea cargada sobre la superficie de un semiespacio

eldstico. (Ref.19)

Mitad del lodo Mitod del lods

Forme Centro  Esquna  Corlo Lorgo Promadio
Clreular 1.00 0.64 0.64 0.04 0.85
Cireutor (rigdo)  0.79 0.70 0.79 0.79 0.79
Cuodrado 112 0.56 0.76 0.76 .99
Cuadrada {rigldo) 0.99 0.99 0.99 Q.99 0.99
Rectongular

for go /ancho

1.5 1.36 0.67 0.89 0.97 1.15

2 1.52 0.76 0.93 1.12 1.30

3 1.78 0.88 1 1.35 1.62

6 210 1.05 1.27 1.68 1.83

10 2,53 1.26 1.49 212 2.25
100 4,00 2.00 2.20 3.60 3.70
1000 547 2.7 2.04 5.03 6.16
10000 6.90 3.50 3.70 6.50 6.60

La ccuacion IV.3 permite también calcular el desplazamiento
vertical de un apoyo rigido al cargarse, de forma circular o cua-
drada; tal como seria en e] caso de las zapatas de concreto. La
inica diferenciaestriba en los valores asignados a If, que tam -
bién aparecen en la Tabla IV.l. Comparando estos valores para el
caso de un apoyo circular cuando es rigido y cuando no lo es, se
observa que el asentamiento del apoyo considerado rigido es 21 %

menor que el obtenida en el otro tipo de apoyo.
2.1 Efectos de las condiciones de frontera
Si el espesor del estrato cargado es relativamente grande

comparado con las dimensiones del drea que soporta, el asentamien

to eldstico pude calcularse como si el suelo fuese homogéneo y de
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profundidad infinita. Sin embargo, en la prdctica es usual encon -
trarse con perfiles estratigrdficos que se componen de un estrato
blando compresible subyacido porun suelo muy duro o muy denso o in
clusive por roca. Esta situacidn puede aproximarse a la de un estra
to eldstico. de profundidad 1imitada apoyado sobre una base rigida.
EY desplazamiento para este caso puede también evaluarse con laecua
¢ibn 1V,3, remplazando el factor I¢ por I'f, el cual toma en cuen-
ta el efecto de l1a base rigida. £ y v son los pardmetros eldsti -
cos del estrato compresible. Los valores de I'f han sido tabulados
y se presentan en la Tabla IV.2 parael asentamiento bajo el centro
del §rea cargada. La Tabla IV.3 indica }os valores de I'f para el
asentamiento en la mitad del lado mds largo del frea cargada, Las
literales utilizadas en Jas Tablas 1V.2y 1V.3 tienenel significado

jado por la Fig. 1V.2. Ver Ejemplos 1V.1 y 1v, 2.

Alternativamente, la estratigrafia podrfa presentar una dis-
posici6n inversa a 1a descrita, es decir, unestratomuy duro o muy
lenso colocado sobre un estrato de menor rigidez de granespesor. Esto
podrfa ejemplificarse conla existencia de estratosde suelo precon -
solidado sobreyaciendo materiales normalmente consolidados, tam -
bién podrfa serel casode los pavimentos apoyados generalmente so -

bre suelos menos rigidos,

El desplazamiento de 1a superficie al centro de un &rea uni-
formemente cargada, bajo estas condiciones, puede determinarse en

base al asentamiento de la superficie de un medio homogéneo, por
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Tabla IV.2 Valores del factor de influencia I; para calcular

el ‘asentamiento al centro de dreas cargadas sobre un estrato

eldstico apoyado en una base rigida.{(Ref.19)

Clresto _

H/8  Oidmatto =8 LJ8=1
00 0.00 0.00
0.1 0.09 0.09
0.25 0.24 Q.24
0.5 0.48 0.48
1.0 0.70 0.75
1.5 0.80 0.86
25 0.83 097
3.5 oNn 1.0V
5.0 0.94 1.05

.- 1.00 192

Rectangulo
Largo rhinto
L/g=1. L/B 2 /=3 L/B+5 L/0=10 L/
0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
0.09 0.09 0.03 0.09 0.02 0.09
0.23 0.23 0.23 0.3 0.23 0.23
0.47 047 047 047 047 047
0.81 0.83 083 6.84 0.83 083
0.97 1.03 1.07 1.0d 1.08 1.08
142 1.22 1.33 1.39 1.40 140
1.19 1.31 145 1.56 169 1.60
1.24 1.38 1.56 1.72 1.82 183
1.30 1.62 1.78 210 2.52 -

Tabla IV.3 Valores del factor de influencia I; para calcular

el asentamiento en la mitad del lado mds largo de dreas carga-

das sobre un estrato eldstico apoyado en una base rigida. (Ref.19)

H/B
0.0
0.1
0.26
0.5
1.0
1.9
25
35
5.0

Chudo s
Didmetro" = 8 L,8 1V
0.00 000
0.05 0.05
o 0.11
0.22 0.23
0.36 046
0.44 0.62
0.6 0.61
055 065
058 0.69
064 0.76

LB+15

0.00
0.05
a1
0.23
0.46
0.60
074
0.H0
0.8%
097

Rectdngulo
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Yo que:

Ser * @ Se oo (1V.4)

8¢y = asentamiento elastico al centro de un area circular uni-
formemente cargada, sobre un estrato eldstico de espesor
H y pardmetros eldsticos E) ¥ v, subyacido por un mate-
rial de espesor infinito y pardmetros elasticos E2 y vy

Sewo™ 35entamiento eldstico calculado al centro de un drea cir
cular uniformemente cargada sobre un semiespacio homogé-
neo con parametros eldsticos £y ¥ vy

a = factor de correccién que relaciona ambos asentamientos.

Valores de a para varias relaciones de H/B y E}/E) se pre -
sentan en 1a Tabla IV.4. En esta tabla se considera vy Tvp t 0.4,
y ademds que no existe deslizamiento alguno en 13 interfase de

Yos dos estratos.

Tabla IV.4 Factor de correccidn a para calcular el asentamiento
al centro de un drea cargada sobre un estrato eldstico con mddulo
El, subyacido por un estrato eldstigo menos rigido con mGdulo E2'

de profundidad infinita,v,= v, =0.4. (Ref,19)

RN
HB T » 5 10 100
0 1OUD 1 N0 1 R00 1 uoL 1 00D
/R VOOD 4 0943 0.093 0.7C0
06 1000 027 077) 00 0.43)
G 1000 ¢ /37 0666 0463 0228
v TOan o TG 4 G399 0267 0124
26 100 0550 NT/4 016 ¢ 6B
5 100 0uin 027 016 0036
. 1000 0 .9) 0200 UGS 0.010
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2.2 Cartas de disefo

A continuacion se presentan las cartas de disefio para el

calculo de asentamientos eldsticos mas comlinmente usadas.

e Cartas de Janbu, Bjerrum y Kjaernsli (1955)

Estas cartas estiman el asentamiento medio de un drea uni -
formemente cargada, de forma rectangular o circular, por medio
de la siguiente ecuacion:

B + Wy p, (1v.5)
donde:
£ = médulo determinado de pruebas triaxiales
Mo #= factores de influencia, adimensionales que dependen de
las relaciones D/b (D, profundidad de desplante del
cimiento). H/B (H, espesor del estrato compresible), y

L/B (L, largo del cimiento). Fig, IV.3,

La relacién de Poisson se considera igual a 0.5.

Estas cartas pueden emplearse en el caso de suelos muy estra
tificados en los que E tiene diversos valores, asimilando la va -
riacion de £ con el reemplazo de todo el sistema de capas por una
hipotética rigida en el fondo. La profundidad de esta capa hipoté
tica se incrementa sucesivamente hasta incorporar cada capa real,

calculando en cada caso el asentamiento correspondiente a la £ de
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la capa agregada. Sustrayendo el efecto de la capa hipotética de
cada capa real, se deduce la compresion de cada capa, cuya suma

es el asentamiento total, Ejemplo IV.3.
e Cartas de Steinbrenner (1934)

Parg cargas distribuidas uniformemente sobre un drea rectan
gular, Steinbrenner propone la siguiente formula para la obten -
cion del asentamiento elastico bajo una esquina del rectangulo
cargado:

Sﬁ%iphm%n+(huquhﬂxﬁ?Fu (1v.6)

8e centro = 4 8. esquina

donde:

:l’ F2 y Fu = factores que dependen de la relacion 2/B KZ, profun
didad enel suelo) y L/B (L, longitud del cimiento).
En la Fig. IV.4 aparece una grafica que proporciona
los valores de F1 y F2 y en la misma fiqura aparece
una grifica que da directamente el valor de Fy pa-

ra el caso particular dev = 1/3.

Si el suelo es considerado homogéneo, el asentamiento eldsti
co total podrd obtenerse con la férmula IV.6, haciendo 7 =o= . Si
por el contrario existe una estratificacién con cotas Zl . Z2 ,
etc. y modulos de Young El, Ez, etc., se podra hallar el asenta -

miento total por suma de los parciales de cada capa,
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o Car<as de Butler (1974)

Butler apoya su investigacidn en la simple extrapolacion de
Tos trabajos de Steinbrenner. E1 efecto de unz base rigida es si
mulado sunonieﬁdo que la compresion de un estrato de profundidad
finita Z colocado sobre una base rigida, es igual a la que ocu -
rriria dentro de los primeros 2 metros de un depdsito de profun-

didad infinita.

Las cartas de Butler Fig. IV.5 permiten estimar el asentamien
to de la esquina de un drea rectangular uniformemente cargada apo
yada en la superficie de un medio eldstico no homogéneo. Se su -
pone también, que el médulo se incrementa en forma lineal con la

profundidad, la expresion que se propone es:

Be: “L';: (1v.7)

Secentro = 4 B,esquina

donde:

m
¥

= nodulo de elasticidad de Young en la superficie del

semi-espazio, Z = 0.

—
"

factor de influencia adimensional, Fig. IV.5, funcidn
de la relacidn é y de k, que es la pendiente de la
curva que representa el incremento lincal del médulo

de Young con la profundidad Z, Fig. IV.¢.
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e Cartas de Newmark

Este procedimiento permite obtener el asentamiento en la
superficie y a cualquier profundidad en un medio semi-infinito,
eldstico, isdtropo y homogéneo, sujeto en la superficie a cargas
uniformemente distribuidas de cualquier forma, El1 asentamiento se
calcula contando en las cartas el nimero de cuadros cubiertos por

la planta del drea cargada, dibujada a una escala apropiada,

Son tres las cartas que se utilizan. La Grdfica 1., Fig. IV.7,
se utiliza para calcular el asentamiento en la superficie, para
cualquier valor de la relacion de Poisson v . La Grdfica 2 para
el cdlculo de desplazamientos a cualquier profundidad, parav = 0.5,
La Grifica 3, se emplea para determinar la correccién que debe ha
cerse a 10s resultados de la Grifica 2 cuando v es diferente de

0.5,

E1 procedimiento para la utilizacidn de las cartas es el si-

guiente:

a) Se dibuja una figura del drea cargada a una escala tal que la
profundidad z a 1a que sedesea el andlisis, en las Graficas 2
y 3, o l1a longitud base L, en la Grdfica 1, sea igual a la lon

gitud del segmento Z o L. de las graficas.
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b) La figura se coloca sobre la grdfica, haciendo coincidir el
punto en que se desea calcular el asentamiento con el origen
de la grdfica.

c) Se cuenta el nimero de cuadros cubierto por la fiqura,

d) E) asentamiento se calcula aplicando las ecuaciones:

Seo :0.02 (t-v3n, w-lé— (1v.8)
Se =Qm(l+uWN+(hzmn0w%- (1v.9)

Para el cdlculo de asentamientos a diferentes profundidades
bajo un punto de un drea cargada, sc requicren figuras de dife -

rentes escalas.

Las cartas pueden utilizarse para calcular el cambio de es-
pesor de un estrato, como la diferencia de asentamientos en las

fronteras superior e inferior del mismo.

Si el drea no estd uniformemente cargada, los artificios uti
1izados en las cartas para evaluar la distribucidn de presiones
pueden ser utilizadas, es decir, las cartas se utilizan suponien-

do una serie de dreas sujetas o carga uniforme, Ejemplo 1V.4,
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2.3 Asentamiento elasto-plastico, como una funci6n deltiempo

En esta parte se concluird el andlisis iniciado en el capitu

lo anterior en el que se 1legd a:

Egz: Egp(lfky) (111.31)

Si tomamos en cuenta que:

CU+ulti-2u)
ve ~—iser (111.16)
. (-urg-2v)) B
Ae, ( Lil-22) £2 (111.20)
my Dy (111.23)
Y que v Aa’; .
se puede 1legar a: vy : my E, (1v.,10)

Con esta {ltima expresion se puede obtener una formula para

calcular e) desplazamiento vertical de un estrato de espesor 2H su

jeto a un incremento de esfuerzoldo, en términos del modulo de de-

formacidn elasto-plastico, Eep’ de 1a relacidn de Poisson, v y de

Kv’ asi:
B, ¢ Lelzboy (1v.11)
Egplitxy )
donde:

para material granular n

£y (111.26)

£) modulu de deformacidn sec obtiene de pruehas de compresidn
triaxial para material granular, siquicndo los lineamientos ya

descritos.




IV.3 Aportaciones Recientes

E1 desarrollo dela teoria eldstica ha tomado nuevos cauces,
tratando cada vez mds de hacer intervenir nuevos enfoques que per
mitan representar mis fielmente el comportamiento del suelo.

3.1 Calculo de asentamientos por una nueva teoria de resistencia
(R. Bobe et al, 1972)

Basandose en la teoria de G, Szabo, se deduce un médulo de
deformacion variable cuyo valor depende de la magnitud de la car-
ga y de la geometria de la placa de soporte. Este modulo de defor
macidn variable se utiliza en la estimacién del asentamiento elds
tico no lineal. En esta teoria se integran los métodos de cdlculo
de ase~tamientos y de capacidad de carga Gltima en cimentaciones
superficiales rigidas que hasta ahora se han usado por separado.
Con estos nuevos conceptos se analizan algunas curvas carga-asen-
tamiento, no lineales, de las que se puede observar que el asenta
miento es funcién de las dimensiones de la cimentacidn, de la dis
tribucion de la deformacidn vertical, de la deformacidn vertical
del suelo, drea de la cimentacibn, y del efecto de los asentamien
tos plasticos sobre la distribucidn de presiones de contacto de la

cimentacidn rigida.

E1 mbdulo de deformacidn variable, V, ya mencionado y como

su nombre 1o indica, no representa una constante delmaterial, como
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To es el

mbdulo de elasticidad £, y queda representado por:

v =_s(om~{‘7) (Iv.12a)
donde;
V= modulo de deformacion variable en kg/cmz.
E(0) = mddulo de elasticidad cn kg/cmz, a la profundidad 2=0
de) nivel de desplante de la cimentacidn, determinado por
una prueba de compresion no confinada o por pruebas de
carga,
w = presion media transmitida por la cimentacidn en kg/cm2
¢ = capacidad de carga dltima en kg/cmz, para carga vertical
definida como
q % Ny B(1-025 B/L)+a Na (1415 B/L) +C Ne(1+0.38A) (1v.12b)
q= presion lateral en kg/cmz, a la profundidad de desplante

de la cimentacidn,

Como se ve, el mGdulo V queda determinado por los siguientes

parametros:

1

presidn media transmitida por la cimentacion, w
ancho B y largo L. de la cimentacidn
forma de la cimentacion B/L

profundidad de desplante, D, y presion lateral al mismo nivel, q

modulo de elasticidad, E{o)
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- dngulo de friccidn @ (N, N, Nc = £(p))

q

- ~ohesiodn, c’

- peso volumétrico ‘del suelo, 7y , abajo de la cimentacion

En la préctica el m6duloV se mantiene constante solo para
rangos de carga muy pequefios y decrece rdapidamente cuando se incre

mentan.

o Calculo de asentamientos
£S5y

La expresidn convencional para el cdlculo de asentamientos es:

V.3
Be : ﬂf TERLRT (1v.3)
Si

1, =l1-v?) I
Se tiene 8.:—'2—8—1, (1V.13)
introduciendo el mddulo (V)

; WB we . 114
Be v e T (1v.14)

Si se comparan ambos métodos, se observa que la diferencia de

un factor de reduccion fq

lqtl——avn:-—- (]V.lﬁ)

Asi, por medio de la ecuacitn (iV.14) se Yogra una coneccidn
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entre el método de cdlculo para asentamientos eldsticos y la capa

cidad de carga {itima del cimiento superficial rigido.

Los resultados de cdlculos comparativas se presentan en las
Figs. IV 8 a IV 11. y corresponden a 1imos suaves sin cohesidn,
¢'= 0. Los resuliados confirman cualitativamente las investiga -

ciones experimentales realizadas anteriormente,

3.2 Deformaci6n del suelo bajo cimentaciones circulares
?Egorov et al, 1977)

Se presentan los resultados tebricos y experimentales sobre

1a deformacién del suelo bajo cimientos circulares y de forma de
anillo. Proporcionindose las formulas paia evaluar el asentamien
to y el volteo o giro, compardndose, finalmente, los valores cal
culados con los medidos en campo de cimentacicnes anulares para

astructuras tipo torre de 120 a 530 m de altura,

Las cimentaciones de forma anular son consideradas las mds
efectivas para estructuras tipoc torre. Tomando en cuenta que las
descargas a la cimentaci6n son del orden de 20 a 40 ton/mz. La
pauta a seguir en el andlisis de este tipo de cimentacidn parte
de considerar gue se producird una deformacidn lineal en un es -
trato de espesor H, AsT, para este caso, el asentamiento promedio

y el volteo quedan definidos por las siguientes expresiones:
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mn

Ei
Em

My

K

m
f(R)

[

B2y WM 3 —doKic (IV.16)

I Ky (1v.17)

radio exterior de la cimentacidn anular

presibn media en la base

nimero de estratos contenidos en el estrato de espesor H
coeficiente correspondiente al i-ésimo estrato, depen .-
diente de la relacidn z/r2 y R = ;i , aqui z se refiere
a la profundidad del estrato en estudio, Fig. V.12
radio interior de la cimentacidn anular

coeficiente que toma en cuenta la concentracidn de es -
fuerzos en el estrato Tabla IV.5

coeficiente que refleja las condiciones de deformacion
de 1a base, y depende del ancho de la cimentacién.
Tabla IV.6

mddulo de deformacién del i-&simo estrato

mddulo de deformacion promedio del estrato compresible
relacion de Poisson

Momento ocasionado por el viento

coeficiente definido por la Tabla IV.7

funcion definida por la Tabla 1V.8

La comparacidon de los valores calculados con aquellos medidos

en campo seexponen en la Tabla IV,9,
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Se recomienda que la profundidad del estrato compresible se
considere igual a la longitud del radio exterior, H= r, para

cimentaciones apoyadas en arcillas y de H = % r, para el caso de

arenas.
Tabla IV.5 Determinacién del coeficiente M (Ref.6)
2H/r‘2 0 ; 0.5 0.5 ; 1.0 1.0 ; 2.0

M 1.5 1.4 1.3

Tabla 1V.6 Determinacion del coeficiente m (Ref.6)

b= ro=ry m

5 b 10 1.2

10 b 15 1.35
b 15 1.5

Tabla IV.7 Determinacion del coeficiente ﬁq (Ref.6)

H/r‘2 0.25 0.50 1.0 2.0 2.0

&n 0.26 0.43 0.63 0.74 0.75

Tabla 1V.8 Determinacibn de la funcidn f(R) (Ref.6)

R= rl/r2 0 0.4 0.5 0.6 0.7 0.9
f(R) 1,000 1.002 1.006 1.013 1,030 1.067
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Tabla 1V.9 Comparaci6n del asentamiento observado con el calculado, en cinentaciones
de forma anular (Ref. 6)

Tipo de
aslructuro

Torre de
Televisibn

Chimenea

Chimeneca

Chimenea

Chimenea

Allura
{m)

Forma  det A t  |Empong -
miento
cim ento {m) { {m} |dl cimiento
(m)
poliedro [35.5{26.0| 3.5
circularen
anillo
anular 6.010,0] 6.5
anulan 2 nlid /) 74
anular 13.2}1 9.2] 2.5
anular 12.5] 8,51 1.6

4.0

2.6

Estatigrofla

3 metros de arc%lla du 4
. Aba A
jo, 40 m de _arena tina |

ra, £x900 kg/cm
=350 kg/cm?

13 m de arena con

£=500 kg/cm?

rnca hlanda anrialada

F=500 kg/em?

roca blanda

t=500 kg/cm2

suelas arcillosos
£=120 kg/cr?

0.002

1,004

obs

ok

0.00}

1.17

2,70

2.50

2,50




IV.4 Efectos de la Heterogeneidad y Anisotropia del Suelo

4.1 Distribucibn de Esfuerzos

Para evaluar la magnitud de los asentamientos en determinada es
tructura es indispensable el conocimientode la distribucidn de esfuer
z0s que experimentard el suelo al ser cargado, Como es habitual, es-
ta distribuci6n se obtendrd basdndose en las hip6tesis de que el
suelo es homogénea, is6tropo, lineal y eldstico. Ahora bien, ante-
riormente se ha mencionado. que la distribucién propuesta por
Boussinesq para esfuerzos verticales ofrece resultados que précti-
camente pueden considerarse aceptables. Por lo que el interés de
presentar los resultados ana]iticoé y experimentales persigue el
fin de demostrar esa aseveracion adn y cuando se fundamente en hi-

pbtesis poco aplicables al suelo,

No linealidad: Las investigaciones hechas en medios homogéneos
no lineales han demostrado que los cambios en el esfuerzo verti
cal son esencialmente independientes de la relacién esfuerzo-de
formacion usada en el andlisis, como se ve en la Fig, 1IV.13.
Por el contrario, los cambios en el esfuerzo horizontal han mos

trado ser muy sensibles a esta falta de linealidad.

Heterogeneidad: Es evidente que la suposicion de homogeneidad es
escasamente encontrada en la mayoria de los casos prdacticos, en
donde el suelo presenta generalmente una cierta estratificacion

con una variacién muy marcada de la rigidez del suelo con la




profundidad o en planta. Muchos autores han demostrado que la
existencia de un estrato rigido inferior concentra de alguna

manera los esfuerzos bajo la cimentacidn.

Afortunadamente existen soluciones para la distribucion de
esfuerzos en sistemas de multicapas, cuya principal aplicacidn se
ha vertido en el disefio de pavimentos. donde los casos de hetero-

geneidad se dan claramente.

Como se mencion6 ya en este capftulo, la presencia de un es -
trato superior rigido tiene una gran influencia en la distribucidn
de esfuerzos verticales.la Fig.IV.14 muestra la distribucidn verti
cal y horizontal de esfuerzos bajo el centro de un drea circular
cargada para tres distintos espesores del estrato superior donde
EI/EZ = 10, Es evidente que la distribucion de esfuerzos vertica-

les difiere significativamente de 1a de Boussinesq.

Una forma comin de heterogeneidad es aquélla en que la rigi-
dez del medio se incrementa en la profundidad.la Fig IV.15 presen-
ta la distribucidon dé esfuerzos para una carga en franja uniforme
mente distribuida en un medio eldstico e isotrépico con relacidn
de Poisson constante y con el mdulo de Young, [, incrementindose
linealmente con la profundidad, con un valor de cero en la super-

ficie. De la figura se ve que los esfuerzos verticales son ligera

mente dependientes dela relacion de Poisson mientras que los es -




fuerzos horizontales 1o son extremadamente. Esto contrasta con la
suposicion de que los esfuerzos son idependientes de la relacifn

de Poisson, cuando el medio es homogéneo.

- Anisotropia: un material anisotropico puede definirse en base a
los cinco pardmetros eldsticos siguientes:
EV’ EH = modulo de Young en planos vertical y horizontal, res -
pectivamente
{>VH = relacién de Poisson por el efecto de la deformacién

vertical sobre la deformacidn horizontal

iDHH = relacifn de Poisson por el efecto de la deformacidn
horizontal sobre 1a deformaci6n horizontal complementa
ria.

GVH = mddulo cortante o de deformacidn tangencial en el pla-

no vertical.

Las curvas nue anarecenen la Fig.IV 16 describen los cambios
en la distribuci6nde esfuerzos verticales bajoel centrodeun &rea
circular uniformemente cargada en unmaterial eldstico, homogéneo y
anisotrépico, Paratales relaciones usadasen la figura téngase en
mente que para un material isotrépico EH/EV=1 y GVH/EV=1/2 {para V=0).
De la figura sedesprende claramente que los cambios en el valor del
médulo cortante, GvH tienen una mucho mayor influencia en los es -
fuerzos verticales, que la producida por la variaci6n de EH‘ Desa-
fortunadamente los valores de GVH son raramente obtenidos y en la

actualidad se tiene un conocimiento muy reducido del rango de valo-
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res adoptado por la relacion GVH/EV’ que pudieran ser esperados

en el suelo.

Se ha examinado, en- forma muy somera, la influencia de fac -
tores tales como no-linealidad, heterogeneidad y anisotropia, en
la distribucion de esfuerzos inducida por cargas superficiales. Y
como se esperaba, la solucidon de Boussinesq ofrece una precisién
razonahle para casos practicos de la distribucion de esfucrzos

verticales para una gran cantidad de condiciones del terreno,

La situacion no es tan favorable para el caso de la distribu
ci6n de esfuerzos horizonteles. En donde la distribucidn cambia en
funcidn de la relacidnde Poisson y en donde la heterogeneidad del
material incrementa esta dependencia. Sin olvidar, que el efecto
de no-linealidad tiene también un gran efecto. Por io que es im -
probable que la solucidn de Boussinesq proporcione estimaciones
de precisimrazonahle de los cambios en los esfuerzos horizonta -

les.
4.2 Magnitud del Asentamiento

los efectos producidos por la anisotropia o la heterogenidad
en ¢l valor del asentamiento han sido considerados ya por algunos
invéstigadores, incluso se cuenta con algunas soluciones para pro
blemas especificos. Un ejenplo de la influencia de la heterogenei

dad se puede ver en la fiy. 1V,17, donde se comparan las deforma-
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ciones tefricas con los desplazamientos medidos en un tanque ci-
mentado en greda (arcilla pldstica muy dura). De la figura se

aprecia que las deformaciones de la superficie se localizan alre
dedor del &rea cargada, en una manera mucho mds acentuada que co

mo To muestra la teorfa eldstica basdndose en Boussinesq.

La configuracifn de la deformacién en 1a superficie depende
de 1a variacibn del midulo con la profundidad y de las magnitu -
des ralativas entre el m8dulo horizontal y el vertical. Ast, se
presenta en la Fig. IV.18 los resultados de un andlisis de esfuer
zos basado en el elemento finito en donde el méximo asentamiento
de un §rea flexible cargada puede ocurrir m&s cerca del borde

que en la parte central, para un medio eldstico con anisotropia

y heierogeneidad especificadas,

De 1o expuesto en este Subcapftulo dos puntos de importan-

cia pueden mencionarse:

- E1 ascntamiento vertical es generalmente muy Ssensible al mfdu-

1o horizontal, EH

- Para Ev = 0 en la superficie y Ev increment&ndose con la profun
didad, el asentamiento méximo est& cerca del borde debido a las

grandes deformaciones laterales que se producen en este sitio,

79




Ejemplo IV.1 Una estructura serd soportada por una losa de ci-
mentaci6n de dimensiones en planta 20 x 50 m. La carga ser§ uni -
formemente distribuida y tendra un valor de 6 t/mz. La estructura
se desplantard sobre el perfil esquematizado en la Fig. €. IV.1.
Este perfil indica un estrato rigido de arcilla sobre otra de ma-
yor compresibilidad la que finalmente se apoya en una pizarra. Es

time el asentamiento inmediato al centro de la losa.

Fig. € IV | Perfs saguenrdtico

40 tos ejgion IV, | yI.2 )
IO Arctia bl JE21200 t/m® '3

|

by Ad 7, ” . ‘7/.‘ ,
T AT miarn Ll e

Solucion:

Supbngase que la pizarra actGa como una base rigida y que el
resto del suelo, arriba de ésta, es un estrato Unico de espesor

H = 16 m. Entonces

LA 1

8 ° 50 0.80
L .50 . 5
B 20

£1 factor de forma I;, obtenido por interpolacion de la

Tabla 1V.2 es:

If = 0.69

Sustituyendo este valor en la ecuacifn IV.3 y suponiendo

v= 0.5,
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5, - (0.6) (2000) (1-0.53 (0.69) _ gzé.o
, £

E1 -asentamiento inmediato puede acotarse si se estima con

Jos diferentes mbdulos:
621.0 621.0
390 < &< 120

igual a 1.59 cm<384<bH,18 cm

Para aproximar el asentamiento inmedizto en la superficie,
se puede emplear un médulo de Voung “equivaiente" sopesado en fun

ci6n de 1os espesores relativos de los estratos:

g« 9(390) ;6}1 (120) - 204 kg/cm?

Asi, finalmente

By = ~§%%j9— = 3.04 cm

Ejemplo IV.2  E) problema es igua) al propuesto en el Ejemplo
Iv.1

Solucibn:

Supongase que el asentamiento inmediatc es debido primordial-
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mente a la distorsi6n del suelo en el estrato de 11.0 m de espe-
sor. Si este estrato se extendiera desde la superficie hasta el
coﬁtacto con la pizarra, el factor de forma tiene el valor de

Ig = 0,69 y la deformaci6n eldstica seria de 5.18 cm. Para to -
mar en cuenta el espesor real del Gltimo estrato, calcilese el
asentamiento que ocurriria en un esirato de 5.0 m apoyado sobre

una base rigida y substrdigase al valor de 5.18 cm

H_ 5 _
B - 70 0.25
; de donde l% = (.23
L. . ,5
B 20 o

de donde

8", _(_0.6) (200(});0(}_'05‘2) (0 23) - 1.73 ¢cm

por 1o que el asentamientc debido al estrato de 11.0 m de

espesor puede aproximarse

Sen © Sew - Seg = 518-1.73:346cm
Jom
r—b t/ m?

el L L

]

SO
L]
etrato (1) £,+ 2000 t/n?
l Fig. £ IV, 2
— 4 - T..___ —
S, euiroto (¥ ) ‘lg-woou/nf
§ .
Ay
r
0® ssirate (3) Y e £4-40051/m?
{
{ Rt
Bose tlgida

8c




Ejemplo IV.3 Considerese la Fig. E.IV.2 , de la cual

g = 0.3, %- = 4 y de las cartas de influencia

(Fig. I1V.3), po = 0.96
Compresion de la capa 1. g =] 3 He= 0.55

Ber = o_izé_gOO) (0.96) (0.55) - 1.32 cm

Compresion de la capa 2. Se supone que se extiende desde la super

ficic y descansa sobre upa base rigida.

g V5L oy 0,67

Y, 0.96) (0.67) 1.07 cm

Ahora se calcula la deformacién para el caso supuesto de que
1a capa 1 tw iera E1 = [? - 300 kg/cm?, y desde luego, descansa

sobre una base rigida.

Beg = U:5_(1000)

0.9 .h%) - 0.88
350 (0.96) {0.%%) cm

La compresibn de la capa 2 serd

Bez® Bezy~ Bezi 019 em

H3




Compresi6n de ta capa 3. Se supone que va desde la superficie y

descansa sobre una base rigida.

= 2.5, #,= 0.88

W=

t

Beas = 0'558%9991 (0.96) (0.88) - 1.06 cm

Ensequida se calcula la compresidn de una capa 3 (hipotéti-
ca) que se extiende desde la superficie hasta la capa 2, descansa

2
en una capa rigida y tiene [ - 400 kg/cm™,

g 1.5, - 0.67
~ {
Bese - 22,1000 (6965 (0.67)  0.8G e

Compresién de la capa 3

Su - B 34" Se\'z Q206 ¢m

L1 asentamiento total ec igual a la suma de la compresidn de

cada capa
Se = Beit Be +8e321.32 4019+026 1 77 cm

Ejemplo IV.4 .-Supbngase un drea de 30 x 30 m suicta a una carga

. 2 : -
uniforme de 5 ton/m", £ - 50 kg/cm? y v 0.2, Se desea calcular

el asentamiento col centro del area, en la supertficie y a unda pro-




um

fundidad de 15 m,

Por facilidad es conveniente usar Ta misma figura en las gri
ficas. Entonces, prepérese una figura de lado iqual a dos veces
. en la Grdfica 1, y cuéntese en cada una el nimero de cuadros,

obteniendo:

Ny = 112; n' = 84, e - 50
En 1. superficie el asentamiento serd, aplicando la férmula

1v.8

Beo - 0.02 x 0.91 x 112 x 0.5 x 1500 _ 45 ¢ .
50 :

Y a 15 m de profundidad, utilizando la expresidn 1V.S

8. 0.01 x 1.3 (84 0.4 x 50)0.5 x 1500 = 20,3 cn
5

0
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V. METODOS TEORICNS BASADOS EN PRUEBAS DE LABORATORIO
En forma por demds repetitiva se ha mencionado que el suelo

en forma general no se comporta como un material eldstico, homogé-
neo e isGtropo. Y como se vi6 en el capitulo anterior, la no elas
ticidad del suelo tiene influencia en la distribucién de los in
crementos de presiones producidas por las cargas y en las defor -
maciones resultantes de dichos incrementos de presidn. Actualmen-
te existen ya algunos métodos tedricos que toman en cuenta ambas
dificultades, aunque su uso es ain un poco limitado. Una serie

de investigadores propone, sin embargo, la evaluacitn de los asen
tamientos utilizando la distribucidén de presiones deducidas de la
teoria elsstica, pero midiendo las deformaciones directamente en
muestras de suelo ensayadas en pruebas de lahoratorio. [stas prue

bas se realizan en la camara triaxial y en el edémetro,

V.1. Trayectoria de Esfucrzos

Para predecir 1o deformacidn del suelo bain una cimentacidn
seria muy recomendable ensayarlo con las condiciones de esfuer -
z0s a que serd sometido en campo. En laboratorio la prueba que
permitirfa tener una gran versatilidad en las combinaciones de
esfuerzos necesarias, es la prueba de compresion triaxial. Asi,
para diferentes niveles de esfuerzos se pueden determinar los pa-
rdmetros eldsticos £y v . Por las perturbaciones ocasionadas al
suelo cuando se le muestrea, es aconsejable que en primera instan-

cia se le someta al sistena de esfuerzos iniciales, verticales y

0o




horizontales, existentes en el terreno natural, antes de

someterle a los cambios de esfuerzos provocados por la carga
aplicada. Los conceptos arriba mencionados establecen los princi-
pios del método denominado "trayectoria de esfuerzos”. E1 término

"trayectoria de esfuerzos" define esencialmente una linea que une

una serie de puntos con coordenadas p-q, en donde:

D:Sré'cm :Cﬁ;% (v.1)

X

) Py (v.2)

los valores de oy y oySe obtienen de la prueba triaxial.

Cada punto, al igual que un ¢irculo de Mohr, representa un
estzdu de esfuerzos, por 10 que una trayectoria, o sea la linea
que yne dichos puntos, proporcionard una reoresentacidn sucesiva
de estados de esfuerzos, Fig, V.1, Algunos ejemplos de trayecto -
ria de esfuerzos sec ilustran en la Fig, V.2. Estas trayectorias
no tienen, necesariamente,por que ser rectas. Por ejomplo, se pue
de obligar a que los esfuerzos se apliquen de forma que
Doy:i1/a (Do) . Dos estados de carga diferentes pueden se-
guir la misma curva en el plano p-q, pero unc deellos puede corres
ponder a esfuerzos crecientes y el otro a esfuerzos decrecientes,
Para evitar cualquier ambiguedad, las trayectorias de esfuerzos
deben 1levar una punta de flecha para indicar el sentido de lacar

ga.,
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-Método de la trayectoria de esfuerzos

El método consta de los siguientes cuatro pasos para el cdlcu

lo de asentamientos:

1. Establecimiento de las condiciones del terreno y eleccién de

uno 0 mds puntos bajo la estructura propuesta.

2. Calculo de los esfuerzos iniciales para cada punto asi como es
timacién de la trayectoria de esfuerzos para la carga aplicada

por la estructura.

3. Realizacidén de pruebas de laboratorio siquiendo las trayecto -

rias de esfuerzos estimadas.

4, Utilizacibn de las deformaciones medidas en dichas pruebas pa-

ra estimar el asentamiento de la estructura proyectada,

E1 Ejonplo V.1 muestra claramente la aplicacién de este méto

do.

-Método de 1a trayectoria de esfuerzos aplicado a un punto prome-
dio. apiieddo a un_punto prome

Una forma sencilla y generalmente correcta de emplear el méto
do de 1a trayectoria de esfuerzos es utilizar un "punto promedio®
Jjunto con el concepto de bulbo de presiones, Por lo que si para el

Ejemplo V.1 suponemos un bulbu de 3R de profundidad con el punto
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promedio ubicado a 3R/2 se observa que el punto D representaria
las condiciones de dicho punto. Las deformaciones verticales en

1a prueba fueron de 0.14 % para la primera carga y de 0.027 % para
la segunda. Multiplicando estas deformaciones por 3R = 70 m se ob-

tienen asentamientos de 10 y 2 ¢m respectivamente,

-Método de la trayectoria de esfuerzos en la determinacion de mé -
dulos. - T

(Otra aplicacion de este método consiste en determinar un va-

lor de E a partir de la prueba realizada con la trayectoria de es
fuerzos del punto promedio, para posteriormente calcular el asen-
tamiento con alguna de las ecuaciones proporcionadas al principio

del capitulo anterior. Para el punto 0, del nismo ejemplo, el va-
lor de E se puede obtener dividiendo el increnento de esfuerzo

axial entre el incremento de deformacion axiai. Se obtiene asi
£ =1000 kg/cm2 para la primera carga y £ = 3,750 kg/cm2 para la
segunda, Si se utiliza la ecuacidn V.3 para determinar el asenta

Niento se obtienen valoves de 10 y 2.6 cm respectivamente.

A manera de comparar las deformaciones obtenidas por la teo-
ria eldstica con las deducidas del método de trayectoria de esfuer
zos, se presenta la Fig, V.3, £l método de la trayectoria de es -
fuerzos indica mayores deformaciones en la proximidad de la super-
ficie del terreno, pero menores al aumentar la profundidad. Esto
se debe a que el método toma en cuenta el aumento de rigidez del

suelo con la profundidad.
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Una dificultad importante que se presenta al calcular los
asentamientos con este método, es la que se origina al muestrear
los suelos y obtener elementos representativos del mismo. En gene
ral el proceso de muestreo tiende a hacer decrecer la rigidez de
1a muestra respecto a las condiciones”in situ” Por lo que, como
ya se dijo anteriormente, la experiencia recomienda que deben uti
lizarse los datos esfuerzo-deformacion del sequndo al quinto ci -
clo de carga para estimar los asentamientos de estructuras cimen-

tadas en arena.

V.2 Consolidacion Unidimensional.

Se ha afirmado que el uso del eddmetro en muestras granulares
proporciona aproximaciones muy burdas del asen;amiento. La princi
pal objecidn a este procedimiento se hasa en las dificultades que
existen para representar la relacifn entre el esfuerzo verlical y
el horizontal que se da en el campo. Sin embargo, un nimero de au
tores ha reportado el uso ¢e esta prucba cn muestras recompactadas
a la densidad de campo. [l asentamiento calculado con el eddme -
tro en 10 almacenes cimentados en limo arenoso fué de 1.64 veces
el asentamiento observado. E1 asentamiento promedio estimado basa
do en datos de expecimenes cargados ciclicamente, para un cierto
nimero de cimentaciones, fué de 1.1 veces el asentamiento observa-
do. Este Gltimo dato pone de manifiesto nuevamente la influencia

de los ciclos de carga en la magnitud del asentamiento calculado,
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por lo que para arenas preconsolidadas el asentamiento podria

ser obtenido sometiendo a la muestra a ciclos de carga en el edd
metro, No obstante, por lo ya dicho en el final del capitulo an-
terior, el desplazamiento vertical se ve influenciado por el que
ocurre horizontalmente y este efecto no se desarrolla en este ti
po de prueba, ya que 1a deformacidn vertical se 1leva a cabo sin
ningun desplazamiento horizontal, por lo que, en general, los re
sultados obtenidos del edGémetro no conduzcan a estimaciones con-

fiables el asentamiento.
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Ejemplo V.1 En la Fig. E V.1 se representan las condiciones de car-
ga y del terreno en andlisis, con estos datos se elabord l1a Tabla

E V.1 que permitio dibujar 1a trayectoria de esfuerzos que se ilus-
tra en la misma figura. La Fig E V.2 presenta los resultades esfuer-
zo-deformacibn de pruebas triaxiales siguiendo las trayectorias de
esfuerzos de los puntos A, 8, U y G. Las deformaciones verticales

y horizontales medidas en estas pruebas se han representado en la
Fig. E V.3. Si se hace 1a integracidon de esas deformaciones hasta
una profundidad de 100 m se obtiene un asentamiento en el eje de
aproximadamente 11.4 cm para la carga inicial y de 1.9 cm para el

sequndo ciclo de carga.
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YI. METODGS EMPIRICOS

Debida a las dificuitades que presentan los métodos estricta
mente tedricos, en donde las propiedades esfuerzo-deformacidon del
suela no pueden ser establecidos con gran confiabilidad 2 que
desde la etapa de muestreo Se originan perturbaciones importantes
del material. ET conocimiento de los métodos empiricos permite te
ner otra herramienta con la que el ingenierae, junto con un crite-
rio sano, puede estimar el asentamiento de estructuras cimentadas
en arenas. As?, estos mdtodos basades en pruebas’in situ toman
en cuenta las caracteristicas de densidad relativa y de compresi
bilidad del suelo en estudio. Los dos tipos de prucba principal-

mente usados en campo son las pruebas de carga @ pequefa escala y
las pruebas de penetracidn en donde la resistencia del sueio a la

penetracién es medida bajo condiciones dindmicas o estdticas. la
eleccidn del tipo de prueba dependerd del método de célculo para
determinar ol asentamiento y de su origen. La prueba mas comin

de penetracifn dindmica es la Prueba de Penetracifn Estandar (SPT).
Tuvo su origen en Estados Unidos y es amplizmente utilizada para

el cdlculo de asentamientos en Morte y Sudamérica y en el Reino
Unida. La prueba de penetracidn estdtica destinada al cdlculo de
asentamientos se basa en los resultados de 1a Prueba de Resisten
tia con Cono Holandés (CPT}, prueba que fue desarrollada en los
Paises Bajos, tiene una amplia difusifnen Luropa y en afios recien

tes se ha incrementado su uso en algunos paiscs de Amgrica. los
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resultados de 1as pruebas de carga y su correlacidn con los resul-
tados de la prueba SPT permitieron el desarrollo de métodos de cdl

culo basados en valores proporcionados por esta prueba.

VI.1 Prueba de carga

A primiera vista la prueba de carga efectuada sobre una placa
que se apoya en el suelo deberia proporcionar las mejores perspec
tivas para definir la presidn que se puede aplicar a un suelo. De;

hecho las pruebas de carga se han realizado por cientos de anos y
no ha sido sino hasta hace relativamente poco tiempc que se han
apreciado sus limitaciones. Para que los resultados de la prueba
de carga puedan aplicarse directamente a la cimentacién prototipo
las condiciones del subsuelo en Jas zonas de influencia bajo la
placa y lacimentacién real deben ser muy similares. En caso con -
trario la prueba de carga puede proporcionar resultados que indus-
can al error, La Fig, V1.1 muestra el caso de un ferreno en donde
los asentamientos de la placa se deben principalnente a las defor
maciones producidas en el estrato A, mientras que bajo la zapata
real los asentamientos se deberdn principalmente a las deformacio-
nes en el Estrato B. Sf los estratos Ay B tiecen diferentes pro -
piedades esfuerzo-deformacién el asentamiento deducido de la prue-
ba de carga puede ser muy diferente del que se produzca bajo la
zapata real. Asi s¢ vé como Tos resultados de la prueba de placa

pueden ser suhstancialmente afectados por variaciones menores en la
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densidad del suelo cerca de la base de la placa, variaciones que
tendrdn mucho menor significancia con el prototipo. Si, como es
usual, las condiciones del subsuelo varian con la profundidad, las
pruebas de carga deberianefectuarse a varias profundidades dentro
de la zona de influencia de la zapata. La ejecuciin de un tren de

pruebas de este tipo pueden representar gastos importante., apar-

te de las dificultades propias de la ejecucidn,

Para obtener el asentamiento de ura cimentacion utilizando
los resultados de una prueba de carga es necesario realizar una

extrapolacion,

- Terzaghi y Peck (1948) han propuesto la siquiente relacion entre

el asentamiento 8,de la zapata de ancho B y el asentamiento ohser-
vado, § , de una placa cuadrada cargada a la misma intensidad de

carga.

8 2
Ze (2B ' )
3, 'Q3+o.3o> (m} (VL.1)

La expresidn anterior nacié de considerar que el asentamien
to de zapatas cuadradas, que ejercen igua’ presion unitaria sobre
una arena homogénea, aumenta con el ancho de la zapata en la for-
ma que lo indica la Fig, V1.2, Por otra parte, los resultados de
experimentos y observaciones confirman esta conclusion tedrica, e
indican que ¢l asentamiento aumenta con el ancho B de la capata, si

guiendo aproximadante la ley representada por la curva "o de la
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Fig. V1.3, y precisamente la relacidn entre 8,y 8, parala curva
“a" viene expresada por laecuaciénVI.1. Por lo tanto, para poder
hacer una interpretacidn racional de los datos de 'una prueba de
carga utilizando la correlacifn anterior, es necesario que el in -
geniero conozca 1os requisitos fundamentales que deben cumplirse

para la ejecucion de dicha prueba.

Todo ensayo de carga debe ejecutarse sobre una placa de
30 x 30 am, situada en el fondo de una excavacidn de por lo menos
1.50 m de lado. E1 planc de apoyo de la placa debe estar al nivel
de la cota de desplante de las zapatas y la carga sobre la misma
debe aplicarse y aumentarse hasta alcanzar por 1o menos 1.5 veces
la presidon admisible estimada. Y] aparato destinado para medir los
asentamientos debe permitir lecturas directas de por lo menos

0.05 mm.

Una versifin mids reciente de la prueba de piaca es 1a que se
realiza con la liemada "placa tornillo” Fig., V1.4 (screw plate),
que puede introducirse en el terreno por rotacic:, 1levar a cabo la
pruehbe de placa, y por rotacion bajar posteriormente.a una profun-
didad mayor para otra prueta.De esta manera, no se requicre excavar

y las pruebas pueden realizarse abajo del nivel de aqua,

Ahora bien, la correlacidn expresada anteriormente implica que

el asentamiento de una zapata, cualquiera que sea su ancho, nunca
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excederd de cuatro veces el asentamiento de una placa de 30 x 30 om
cargada a la misma intensidad. La validez de esta correlacion fué
investigada por Bjerrumy Eggestad( 1963). El1 resultado de sus en-
sayes indicaron que puede haber una apreciable dispersidn en la co-
rrelacifn asentamiento-ancho del area cargada, y lo que es mids im-
portante, 1a relacidn de asentamientos puede ser mucho mayor de
cuatro. El1los sugieren que la correlacidn depende tanbién de la

densidad del suelo, y proponen las curvas mostradas en la Fig¥I.5.

D*Appolonia et al (1968) llevd a cabo pruebas de carga en are
nas finas de duna compactadas a relativamente altas densidades. Los
resultados también se muestran en l2 Fig. V1.5, e indican una rela-
cién de asentamientos mayores de 10 para arenas densas, resultados

que se contraponen con los expuestos por Bjerrum y Eggestad.

Por 1o tanto, los resultados de pruc.is de carga en placas re
quieren de una interpretacion muy cuidadosa. Al parecer, en el mo-
nento actual no existe un método confiable oue permita extrapolar
el asentamiento de una placa de dimensiones estandarizadas a aquél

que se producird en una zapata prototipo,

VI.Z Pruebas de Penetrarion

Los métodos de estimacidn de asentamientos que se exponen en

este subcapitule se basan en la Prueba de Penetracion Estidndar {SPT)
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y en la Prueba de Penetracién con Cono Holandés (CPT). La inter-
pretacién de los resultados de pruebas de penetracion presenta
una serig de dificultades inherentes. tntre ellas una de gran im-
portancia, y que se debe tener en mente, es que estas pruebas no
reflejan fielmente una correlacion entre la resistencia a 1a pene
tracién y la compresibilidad. Ademds, puede suceder que los resul
tados proporcionados sean errdticos. Por 1o que, en los €3sos en
que se requiera, se les debe dar un tratamiento estadistico a ios

valores obtenidos.

2.1 Prueba de Penetracidn Estdndar (SPT)

La prucba de penetracidn estandar (SPT} fue desarroilada en
Estados Unidos en Tos afos '20 presumiblemente con el fin de eva-
luar la compactacion de los suelos. La prueba consiste en hincar
en el suelo el penetrometro que aparece en la Fig. V1.6, dejando
caer una masa de 63.6 kg {140 1b) desde una alturz ae 76.2 cm
(30 pula). E1 penetrdmetro primero se hinca 1%.2 «n {6 pulg) en
el suelo penetrando la zona perturbada del material, para poste -
riormente penetror 20.5 om (12 pulg) en el mismo contabilizando el
namero de golpes necesarios, (N), para ta' efccto. Si el suelo es-
ta compuesto por arenas muy finas o arenas limosas bajo el nivel
de aguas fredticas, el valor de N se corrige para tomar en cuenta
el exceso de presion de poro provocado durante ¢! hincade. Si el

valor N es mavor de 15, so tienc:




corregido =15 + 0.5 (N-15) (v1.2)

Con el valor de N se puede clasificar un depdsito granular en
cuanto a su densidad relativa con bastante confiabilidad fabla IV.1,
y ademds se puede obtener una correlacion aproximada entre este va-
lor y el dnqulo de friccion interna, £, como lc proponen Peck,

Hanson y Thornburn (1974}, Fig. V1.7

Tabla VI.1 Correlabién entre la resistencia 2 1a
Penctracidn y la Compacidad Relativa

{Rel. 18)
Nimero de Golpes Compacidad Relativa
(N)
0- 4 Muy suelta
4 -10 Suelta
10 - 30 Hedia
30 - 50 Compacta
Mas de 50 Muy Compacta

Terzaghi y Peck 1948) fueron los primeros en proponer una
correlacidn entre el nimero de golpes {N) y la presion permisible
aplicable sobre arenas. Sin embargo observaciones subsecuentes en
estructuras reales indicaron que esta correlacion proporciona va-
lores por demds conservadores. En afos recientes varias modifica-
ciones y refinamientos han sido propuestos al métode original de
Terzaghi y Peck con el fin de obtener una mejor concordancia en -

tre el asentamiento observado y el estimado en suelos granulares.
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- Terzaghi y Peck (1948 y 1967). La correlacidn propuesta por estos

investigadores en donde se hace intervenir el numero de golpes (N),
el ancho (B) de la zapata y la presidon permisible (p), se muestra
en la Fig. VI.8. La presion admisible obtenida de esta figura co-
rresponde a un asentamiento 3,, de 2.5 cm (1 pulg) que se espera
ocurra en la zapata mds grande en la parte mias suelta del depdsi -
to granular. Si el nivel de agua se encuentra al nivel de desplante
de la.cimentacidn, la presidn obtenida se dividird entre 2. Adicio
nalmente se introduce un faclor de correccién, CD' que toma en
cuenta, la profundidalide empotramiento del cimiento. CD varia de

1 a 0.75 segin el nivel de desplante varie entre el nivel del te -

rreno y la profundidad B abajo del mismo.

Las curvas que aparecen en la Fig. VI.8 pueden aproximarse
por la expresion:
p 2oV
N [5’16‘3‘6] tml (V1.3)
ecuacion que incorpora la relacion de asentamientos dada por

la expresion V1.1,

Arreglando convenientemente los términos de las ccuaciones

VI.] y V1.3 se ohtiene que

S (v1.4)

Bazaraa presenta una grafica con cjes é? vs. N, FiqVy].9donde
2

117




se muestran un gran nimero de resultados de pruebas de placa, en
esta grdfica se puede observar que la interpretacifn de los datos
en base a Ta relacibn E=g-es muy conservadora. Con un valor de la
relacién de PN se estaria representando mas aproximadamente la
condici6n 1imite mds baja, si esta relacibn hubiera sido adoptada
por Terzaghi y Peck los valores de la presidn pgnnisible«se hubie
ran incrementado un 50 ¥ en relacidn a los obtenidas con 1la

Fig. V1.8, Por otra parte, debe hacerse notar que Terzaghi y Peck
claramente exponen que su correlacién no toma en cuenta el origen
geol6gico y el medio ambiente de los depGsitos de arena por lo que

necesarimante sus bases de disefio son conservadoras.

Las discrepancias encontradas entre el asentamiento observa-
do y el estimado permitieron realizar un examen critico de los
factores que intervienen en la correlacion propuesta por Terzaghi
y Peck, Entre otras cosas, el procedimiento de Ta prueba S.P.T.
fué especialmente observado por e~ investigadores. Fletcher
(1965) ha resumido en su trabajo 13 factores importantes que pue-
den afectar los resultados de esta prueba. Es evidente que debe
tenerse un gran cuidado al realizar la prueba de penetracion
S.P.T. ya que de otra manera se pueden obtener valores sumamente
diferentes. Tomlinson (1969) sefala ademds que los valores de
S.P.T. deben tomarse con precaucidn, especialmente si la prueba
se rrealiza en presencia de ague. Sin embargo, fué el trabajo rea-
Vizado por Gibbs y Holtz (1957) el que modificd en forma importan

te el método establecido por Terzaghi y Peck.
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-Gibbs y Holtz (1957) . La resistencia a la penetracidn es funcion

tanto de la densidad"in situ’como del esfuerzo efectivo.Gibbs y
Holtz demostraron en base a pruebas de laboratorio 1a influencia
que tienen la presion efectiva vertical, p'yen la resistencia a la
penetracion, los resultados se presentan en la Fig. VI.10. Otros
investigadores han confirmado en trabajos de campo el efecto de

la presion efectiva en la resistencia a la penetracion en arenas,

E1 nimero de golpes corregido obtenido de 1a Fig. VI.10 se

aplica a la Fig. VI.8.

Basandose en los trabajos de Gibbs y Holtz, Tomlinson propone
e} uso de la grafica de la Fig. V1.1l para corregir el valor de N
en funcion dela presion efectiva vertical. De esta grafica se ob -
serva que la correccién puede adquirir valores arriba de cuatro pa
ra profundidades severas, valorcs en la correccion de esta magni-

tud deben aplicarse con cuidado.

- Meyerhof (1965),Este autor propone revisar el método de Terzaghi

y Peck en base a los resultados obtenidos de comparar el asenta-
miento observado con el estimado en ocho estructuras. En ecta pro-
puesta se ignora el efecto dela presion vertical efectiva. Meyerhof
recomienda que la presidn permisible obtenida de la Fig. V1.8 se
incremente en-un 50 %. También sugiere que la presencia del agua

en el suelo debe ignorarse va que su efecto se refleja en el nime-

ro de golpes medido durante ja prueba. Esta tltima recomendacidn
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implica que en el caso en que el nivel de agua coincida con el ni
vel de desplante, la presion permisible sera de un 100 % mayor a
la proporcionada por Terzaghi y Peck. Meyerhof aplica un factor de
correccion por profundidad de empotramiento, CD‘ similar al esta -
blecido por Terzaghi y Peck. Ain con las modificaciones propues -
tas, Meyerhof encontro que para los ocho casos revisados el asenta

miento estimado fue de 1.2 a 4 veces mayor que el abservado.

- Alpan (1964). Este procedimiento se basa en el asentamienlo esti
mado , 8 , de una placa cuadrada de 0.30 m de lado colocada al ni-
vel de desplante, y utilizando los valeres de N corregidos por el

efecto de presion efectiva vertical para posteriormente extrapo -

lar este asentamiento a aquel que ocurrird en la cimentacion proto

tipo. BB' usando la correlacion de Terzaghi y Peck.

2
Bg ¢ 34[—83;%—36] {m} (Vl.])

de acuerdo con Alpan
&:aow (VI.S)

por lo tanto

2
. 2.8 VI.6
By oW [;+03J (v1.6)
SH:WGB (VI.])

donde:
w : presion aplicada al cimiente

a,: reciproco del modulo de reaccion para una placa cuadra-
da de 0.3 m de lado.
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El procedimiento es el siguiente:

Se corrige el valor de N, obtenido al nivel de desplante, por
el efecto de presion efectiva, p wusando la Fig. VI.12 determi -
nando 1a densidad relativa correspondiente al nimero de golpes N
y a la presion efectiva vertical p' siguiendo la curva de densida-
des relativa de Terzaghi y Peck y releyendo asi ¢l nimero de gol-

pes corregido.

El valor de N corregido sc emplea en la Fig. VI.13 para obte
nera,, comprobando que la presion propuesta por aplicar, w, es
menor que aquélla que define el limite del intervalo lineal. la
relacion agz/a, se obtiene de la Fig. V1.14 de acuerdo al ancho
B de la zapata. El asentamiento se puede obtener entonces aplican
do la ecuacién VI.7. Multiplique a, por dos para relaciones peque
fas de D/B o para niveles de agua cercanos a la superficie, y por

1.5 para D/B = 1.0.

Si la cimentacion no es cuadrada, 8y se multiplica por el

factor de forma, m, proporcionado en la Tabtla VI1.2.

Tabla V1.2 Factor de forma m, Alpan (1964)
(Ref.16)

L/8 1 1.5 2 3 5 10
m 1 1.21  1.37 1.60 1.94 2.36




Este método puede ser criticade en dos aspectos:

1. N se toma al nivel de desplante y no como el promedic existente

hasta una profundidad influida por la cimentaci6n.

2. Es bien sabido que Ta relacidn propuesta por Terzaghi y Peck
entre el asentamiento de una placa y el de una zapata real es-

td sujeto a errores, Ver Fig. VI,5.

- Peck y Bazaraa (1969). Estos investigadores reconocen gue el mé

todo de Terzaghi y Peck es muy conservador, y proponen tres modi-
ficaciones, Primera, la presion permisible proporcionada por la
Fig. VI.8 debe incrementarse en 50 % como lo propone Meyerhof
(1965). Sequndo, concuerdan en que el valor de N debe corregirse
por el efecto de la presibn vertical efectiva pero consideran que
los valores proporcionados por Gibbs y Holtz propician una sobre-
correccibn, por lo que proponen se use para tales fines las si -

guientes expresiones.

N, = ngar , para p' £ 7.3 ton/m2 (v1.8a)
N = 4N ' > 7.3 ton/m V1.8b
¢ TFTBIT O para p' 2= 7.3 ton/m (V1.8b)

Estas formulas proporcionan valores de los factores de correc
cidn menores a los propuestos por Tomlinson.Tercero, ellos propo -
nen una correccion un poco diferente para tomar en cuenta el efec-

to de la posicidn del nivel de agua.Recomiendan que cuando el
nivel de agua se encuentre a una distancia Dw por abajo de la base del ci-
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miento superficial de ancho B, entonces el asentamiento d' puede
estimarse como & = K 8, donde 8, es el asentamiento del mismo ci
miento cuando la arena esta seca y K es el cociente entre la pre-
sibn efectiva vertical a una profundidad de 0.5 B abajo del ¢i -
miento cuando la arena esta seca y aquélla que se obtiene cuando

el agua esta presente.

Peck (1974). Investigaciones posteriores hechas sobre el cdlculo
de asentamientos en arenas por Peck, Hanson y Thornburn, basadas
en el trabajo de Bazaraa (1967), definen la curva de la Fig. VI.15
para tomar en cuenta el efecto de la presién vertical efectiva en
el numero de golpes H. E£] valor corregido de N es ahora éﬁp]eado

en alguna de las grdficas mostradas en la Fig. VI.16.

Estas nuevas cartas relacionan presiones permisible con N y
B para un asentamiento de 2.5 cm (1 pulg). C1 fa<tor de correcci6
por posicion del nivel fredtico. Cw’ serd iguai a la unidad si
Dw - D+ B e igual a 0.5 cuando el nivel fredtico esté situado en
0 pueda alcanzar 1a superficie del terreno. Para una profundidad
Dw del nivel fredtico el factor de correccién se puede obtener co
mo:

D

_ W

donde:

Dw - profundidad del nivel de agua, medida desde la superfi-
cie.
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D = profundidad del cimiento, medida desde la superficie.

D'Appolonia et al (1870). Este autor propone un método en el

cual se establece una correlacion entre el nimerc de golpes N y
la compresibilidad de las arenas, representada por el médulo E,

para después utilizar la teoria de la elasticidad en el cilculo

del asentamiento de una zapata.

D'Appolonia, propone una correlacidn para el caso de arenas
precargadas o compactadas y otra para el caso de arenas normalmen
te cargadag. La correlacidn para arenas precargadas fué obtenida
de observaciones en estructuras desplantadas en arena fina de du-
na compactada por vibracidn (1968). La correlacidn para arenas nor
malmente cargadas se basd en menos evidencias y fue obtenida de
datos de campo proporcgionados tarto por pruebas S.P.T, como por
pruebas de penetracidn realizadas conel cono holandés, por lo que
necesariamente fue hecha una correlacibn entre ambas pruebas. El
procedimiento consiste en obtener el valor promedio de N en una
profundidad Vﬁf abajo de 1a base del cimiento donde L es su lon -
gitud y B su ancho. La compresibilidad de 1a arena se cbtiene de
1a correlacién con el nimero de golpes y finalmente el asentamien-

to es:
So s wit g2 ) g g, B po b (v1.10)
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donde:

X
It

carga oplicada al cimiento

M=E , para obtener el valor de M, y para v = 0.25 en arenas,
1-¢f
se utilizan las siquientes correlaciones:

£ (Kg/cmz) = 540 + 13.5 N (para arenas precarqadas) (VI.1la)

E (kg/cmz) - 216+10.6 N (para arenas normalmente cargadas) (VI.11lb)

Moy = factores de influencia, definidos en el capitulo IV, so

pueden obtener de la Fig. 1V.3.

D'Appuionia et al, arguye que las ventajas de sy métndo sobre
aquéllos que se basan -en el propuesto por Terzaghi y Peck son: que
toman en cuenta el efecto del empotramiento de Ja cimentacidn, la
variacién de sus dimensiones y el espesor que tenga el estrato de
arena. Por otra parte este método no aplica ninguna correccibn al
nimero de oolpes oblenido e ignora Ya presencia del nivel fredti-
¢o bajo la premisa que su efecto en el médulo de la arena se re -

fleja en el valor proporcionado por la prueba S.P.T.

Parry (1971). E1 método propuesto por Parry se apoya, como el

anterior, en la teoria de 1a elasticidad. También establece una

correlaci6n entre el ndmero de golpes y la compresibiiidad de la

arena, esta correlacidon se obtuvo de un limitado ndmero de prue -
bas de carga en placas publicadas por otros autores. La ecuacibn




para elcilculo de asemtamientos queda expresada como:

83 = :’;’ Cop Ca Cy (VI.IZ)
donde;
_E - oon . 4
M= Jopx v PArE w = 0.25 y £ = 50 N (kg/un")
€y - factor que toma en cuentael cambic de esfuerzos en el te
rreno producide por T2 excavacién de 1a cimentacidn.
Fig. VI.}7
Cw = factor que toma en cuenta la posicion del nivel freé&tico,

y queda definidopor

Coit+ —2e . para  0< 0,< 0O

Dy (2B + D ~ D)
t o X ¥ Rr3d D< Du<28
Cu ZB(0+O7SB) pa *

Cuando se dedujo la curva para el factor CT, se asunib que,
en un suelo uniforme, la mitad dal asentamiento ccurre dentro de
una profundidad de 3B/4 abajo del nivel de desplante, y la mitad
restante dentro de un intervalo de profundidad que va de 3B/4 a
2B por abajo también del nivel de desplante. Serecamienda emplear

-

el valor de K como e} promedio obtenido a una profundidad de 3B/A.

Parry justifice el emplec de su método en base a la compara-
ci6n de los asentamientos per ¢l estimados contra los observados
en 24 casos registradas y publicedos. £1 encontrd que el asenta -
miento estimado fué 1.2 veces el observado con un intervalo de
0.8 a 2.6. E} autar conciuye que su método es adecuado para el es

tudio de estructuras mencres pero recomienda que sus valores cal-
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culados de asentamiento se incrementanun 50 % para propfisitos de
disefio. Mis ain, recomienda que para estructuras mayores,cdlculos
adicionales con otros métodos deben hacerse. como por ejempio el

mnétodo de trayectoria de esfuerzos.

2.2 Pryeba de Penetracitn a Presion

Ests prueba consiste en hincar un penetrémetro c6nico de ace-
re 2 presion en el subsuelo y a velocidad constante, para determi -

mar su resistencia a la penetracion a distintas profundidades.

Se han desarrollado dos tipos de penetrémetros de presién, di-
ferencidndose en que unos operan con tuberia sencilla y otros con
tuberia doble, Fig. VI.19. Los penetrémetros de tuberia sencilla
miden 1a fuerza necesaria para vencer la resistencia de punta y la
friccitn lateral total; los de tuberfa doble permiten difercnciar
Ta resistencia de punta de la de friccifn. Este Gitimo tipo de pe-

netrometry es el usado para estimar asentamientos.

Los penetrémetros son fabricados con aceros de alta resisten -
cia, el didmetro del cono puede variar entre 3, 6 y 10 cm, usual -
mente. La fuerza erial necesaria para hincario se genera con un sis
tema hidrdulico midiendo la fuerza indirectamente con la presidn
ded fiuido o bien con un2 celda de carga, como un anillo de carga o

un2 celdz electrdnica

127




E1 Penetrémetro Conico Holandés, C.P.T., es el mds ampliamen
te utilizado, este penetrdmetro es de tuberia doble cuyas propie-

dades geométricas se ilustran en la Fig. VI.20

La prueba de penetracidn a presidn fué ideada en un principioc
para evaluar la capacidad de carga de pilotes, ahora se emplea pa-
ra estimar el asentamiento de estructuras sobre arenas. E} método
original fué desarroliado por De Beer y sus cclaboradores,perc més
recientemente Schmertmann ha propuesto un nuevo enfoque basado en

los resultados de este penetrdmetro.

Un problema prictico asociado 2 esta prueba as que en ocasio-
nes es muy dificil penetrar estratos superiores mds rigidos que la

arena que les subyace,

De Beer y Martens (1957) y De Beer {1965). Este método se basa

en la formuyla semi-empirica de Terzaghi-Buisman desarrollada para

2] cdiculo de asentamientos de cimentaciones, esto es:

8°= 2(:‘3 L"( D‘+Ap_l H (VI.13)

Lo

donde:
C = constante de compresibilidad
p' = presion efectiva vertical a la profundidad considerada
Ap = incremento de presidn debido a la cargs de la cimentacién,
a la profundidad considerada (distribucién de Boussinesq)
H = espesor del estrato en estudio

e
O




Buisman desarroll6é una relacién entre la resistencia de punta

del penetrémetro c6nico, 4 ¥ la constante de compresibilidad C,

de- tal modo que:

qC
c=1.% Er (Vl.lda)
0
' 1
Cp' = 1.5 G *m 3 (V1.14b)

De Beer recomienda que al menos tres pruebas de penetracion
se lleven a cabo y de estos resultados se determinen el valor mixi
mo y el minimo de C. E1 asentamiento promedic y los limites extre-
mos pueden entonces ser calculados. En los casos analizados en campo
por De Beer y Martens la relacifn entre el asentamiento estimado y

el observado fue del orden de 1.9,

De Beer (1965) establece que el método anteriasélo es apli-
cable a arenas normalmente cargadas. Cuando el suelo ha sido pre -
viamente cargado a presiones mayores a aquéllas que le impondrd la
cimentacion impuesta, se aplica un factor de reduccibn al asenta -
miento obtenido con el método antes descrito, el factor de reduc -
cign se obtiene de pruebas cfclicas de carga efectuadas en el ed6-
metro. La dificultad mas importante estriba en que en muchos casos
el grado de sobreconsolidacion de una arena no es conocido y su de

terminacién no es nada sencillo.

Meyerhof (1965). La modificacion que propone al método de Buisman-

De Beer se basa en la comparacion de el asentamiento observado en
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17 estructuras con aquél estimado por el método anterjor. Meyerhof
notd que el asentamiento ocurrido fué sobreestimado en un factor
de 2, por 1o que recomienda que la presidn permisible se incremen-
te 50 % para el mismo asentamiento calculado. Schmertmann (1970),
seiiala aue la recomendacidon de Meyerhof equivale aproximadamente

a cambiar la relacidn de Buisman de E = 1.5 q @ E=1.9 q -

Schmertmann (1970). Este autor propone un enfoque diferente al

uso de la prueba de penetracién con cono en el cdlculo de asenta -
mientos de zapatas en arenas., El método de Buisman - De Beer invo-
lucra la determinacibn del esfuerzo vertical inducido bajo 1a ci -
mentacion por la carga aplicada. Schmertmann sefiala que Ja distri-
bucidn de 1a deformacibn vertical bajo el centro de una zapata co-
Jocada sobre una aren: ur*forme es diferente cualitativamente a 1a
distribucidn del incremento de esfuerzo vertical,por lo que su and

Jisis 1o basa en las siguientes observaciones:

1. La distribucidon de 1a deformaci6n vertical dentro de un semies-
pacio eldstico lineal sujeto a una carga uniformemente distri -

buida sobre un drea en la superficie puede describirse como:

By 821, (VI.15)

donde:
Ap - intensidad de la carga uniformemente distribuida
£ = médulo de Young de el medio elastico

I, - factor de influencia per deformacian, aue depende sdlo




de la relaci6n de Poisson y de la ubjcacidén del punto al

que se analiza la deformacidn

ta distribucidn vertical del factor de influencia, IZ, para

unz drea uniformemente cargada en la superficie de un semiespacio

elidstico se muestra en la Fig. VI.21a para dos valores de la rela-

cién de Poisson.

2. Basado en 1as resultados de desplazamientos medidos dentro de

masas de arena cargadas pov modelos de zapata, asi como el de
an&lisis de deformacidén de un material no lineal, empleando el
métado del elemento finito, en el que se asumen caracteristicas
del material similar 2 Y2 de la arena, la distribucitn de defor
mariones dentro de masas no cohesivas asi cargadas es muy 2imi-
Yar en forma a aquélla aue se dd& en un medio elastico. 1a

Fig. V1.21b presenta algunos resultados tipicos de pruebas en
mode’ns y del andlisis [or el mitedo del elemento finivt, La si

milaridad es evidente.

En base a estas observaciones, Schmecrtmann {1970} sugiere que

pard propisitos nrfcticos 12 distribucidn de la deformacion verti-

cal dentro de una masa do material no cohesivo puede expresarse

por la ecuacidn YI.15 en dorde el mddulo de Young puede variar de

punio a ounto y el factor ¢2 influencia, Iz’ puede aproximarse a

una distribucidn trianguiar como se ilustra en la Fig. VI.21 ¢,

Empieanda 12 tesria de 1a elasticidad come quia, el méximo valor
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deli factan HZC es: 0.6 y die acuerdo & Tos resulitados de Tas pruebas
en modelos: y die Tas andlifists em masas no cobesivas se asume que el
valos mdxima: dee IIZ, S;xE.‘ pr.eseﬁtaa a una prafundidad de g =0.% y pa
ra: Lz = O Ta: profundidadies i}; 7. Schmertmaom se refiere a esto

comm “diistnibucion: 28 - G.6".

tntonees., el asentamionts  sand la integracidm de las defor
nacienes,

A
5, : J ¢ dy (Vl.l6aj

r‘:.. &

que puedp: aproximarse
28

& - Fénr (WE.16b)

1)
Aproximande Ta integracicn. @ ung sumatoria de eSentamientos
de estratos convenientemente elegidos de acuerdo a sw homogene idad,

ell asentamiento puede calcularse coma:
A f:nx) A& -
35 o, lQn A R {¥).15¢)

en: donde::

Apr intensidads diz T carga @ la profundidad de desplante de

Ta: ¢imentacidn.

=]
H

= fagtor de influencia, de Ta Fig. V}.2Tc

r

i.o= midulle de Youny a la mitad! del estrato h-ésimo

2
=

= papesor del estrate. i-¢simm

GT- yxﬁz = fagtores de gorreceidn.
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EY1 factor Cl toma en cuenta el alivio de esfuerzos debido al

empotramiento de la cimentacidn.

= L
€1=1-05(z) (V1.17)
50 - presifnvertical efectiva al nivel de desplante de 1a cimenta
cion.

Se sugiere que el valor de este factor de correccifn no sea
menor a 0.5,

E1 segundo factor de correccidn,cz, basandose en el trabajo
de Nonweiller (1963), se incluye para tomar en consideracién el
incremento de el asentamiento con el tiempo, cfecte que segin

este autor aparece ain en suelos no cohesivos, AsT:

C2 = 1+40.2 10910 ("%T ), t en ahos (v1.18)

Para evaluar el wadulo E,Schmertmann recomienda una correla -
cifn con la resistencia de punta de) cono holandés menos conserva-
dora que la propuesta por Buisman-De Beer, usando £ = 2qc, en lu -

gar de £ = 1,5 qc. La relacién propuesta fué obtenida de pruebas

de placa tipo tornillo (screw-plate) 'in situ) Fig, v1.22.

Este método seqin Schmertmann, aparte de ser de facil aplica-
¢idn, conduce a estimaciones mas precisas del asentamiento que

aquellas que segbtienen en el método de Buisman-De Beer. [n 16 si-




tios analizados por el autor, el m@&tndn, de Buisman-De Bwer propor
ciana asentamientos. que en promedio som 50 % mayeres. a Tes abten:.
dos por el m&tado: de Schmertmana.

£V Ejempla:V.Lb ilustra la aplicacidn de este métadw.

En Ta TabYa VE.5 se presenta un resumen. de Tos métodas hasta

aqu1 mencionadbs..

Schuttze y Sherif (1973}, EV método propuesto por estcs autores se:

basa en Fa fnvestiaac idn realiizada em asentamientos. medidas en: 48
edificias ¥ construccicnes industriales. colocados sebre anenas,
datos de penetracidon dindnica y estética se encuentran a difsposi -

c 10 en numeru; suficiente

la expresifn convencicnal para et cdfoule del asentamiento en

un medio efdstico e isotripico es:
3y :—“'Eﬁu Uds /B, /8, wh

donde:

f < factor de influencia de acuerdc & los valores usuales
adoptades para un: semi espacio elistice e isotrdpien
fpor ejem. Steinbrenner), para una relacidm de Podssom
de u = @

ds = espesar del estrats compresible £ 2 B
las atras literales tienem el sigmifiicado deseriter con ante -

rioridad.
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Si Ja curva tiempo-asentamiento existe, el asentamiento fi -
nal puede extrapolarse de la trayectoria hiperbdlica de dicha cur

va, Fig, VI.23.

Hay que hacer notar que la presion de contacto, w, se debe
considerar sin tomar en cuenta el efecto de reduccién por excava-

cidn, Ymh.

E1 valor del factor f debe ser evaluado para relaciones ds/R
10 mayores de 2, ya que de acuerdo a la experiencia no existe

una influencia apreciable del cimiento abajo de esta profundidad.

.

En la siguiente expresidn, obtenida estadis:icamente, E repre
senta 1z compresibilidad de 1a arena dependiendo del nidmero medio
de golpes M, registrados en la prueba de penctracion estindar

(S.P.T.) en una profundidad ds/B - 2.

£+ K, N2(B/B, 1> (W/W 1 (14 Ker/B) (V1.19)

~

[+

7
[

1 5 = constantes

(=]
i

! ancho unitario (! cm)

presion de contacto unitaria (1 kg/onz)

x
—
fl

cr
it

profundidad de desplante del cimiento, medida desde

la superficie.

En aquellas obras que no tuvicsen valores de !, pero que po-

sean valores de la resistencia de punta del penetrdmetrocénico lio-
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Tandés,el valor de N podrd estimarse de las correlaciones propues-

tas. por Schnerlmann‘(1970).

La determinacion de las 5 constantes se hizo a partir de los
resul tados proporcionados por las 48 estructuras y de multicorre-
laciones hechas y resueltas por medic de programas para computado-

ra. Los resultados finales fueron : K. = 1.71 kg/cmz, K

1 2
K3 = (.50, Ka =0y KS = (.4, asi la ecuacion final para el cédlcu-

- 6.67,

lo de asentamientos queda como:

B: w8y (om)  (vI.20)
M (NPATYRA - (1+0.41/8)

W, en kg/cm2

B, en cm.

Para simplificar el cdlculo del asentamiento con la ecuacidn
{V1.19) el pardmetro jhéfifar( 1+0.4 t/B) fué dibujado en una
grafica como una funcidn del ancho B para una variacién de la rela
cién L/B y ds/8 = 2, Fig. VI1.24 . En estratos de menor
espesor el asentamiento debe multiplicarse por los factores de re-

duccidn dados en la misma fiqura.

Muchaos métodos de cdlculo suponen una dependencia 1ineal en-
tre £ y N, por To que si se hace K2 = 1.0, Ta expresiGn para eva -

luar el asentamiento se transforma en:

Bz ! e - (am) (VI.21)
114 (R} -VBA] - (1 +04 1/8)
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Ahora, si se construye una grafica con valores de &N/w en el
eje vertical y ancho de cimiento, B, en el horizontal, Fig. VI.25,
se puede apreciar que hay una buena afinidad de el método aqui des
crito, curvas 7-10, con el propuesto por Terzaghi yPeck (1948) y
Meyerhof (1956 y 1965) con las correcciones propuestas por Bazaraa,
curvas 5 y 6 respectivamente. Los métodos 1 a 4 no observan concor

dancia.

Para obtener una visidn general de la precision obtenida por
la ec. VI.19 1a relaci6n asentamiento calculado-asentamiento medi-
do se expone en la grifica de la Fig, VI.26. E1 coeficiente de co-
rrelacion obtenido es r = 0.789. E1 asentamiento estimado siempre
estuvo, sin excepcién, dentro de un rango de + 40 7 del valor me-
dido. Esta aproximacidn corresponde mds o mencs a la que se obtie-

ne en suelos cohesivos con las pruecbas usuales de consolidacion,
Algo que es importante mencionar es que en el método propues-
to por estos autores no se menciona para nada el efecto que pudie

ra tener la presencia de aqua.

Burland et al (1977). Debido & la gran dispercién de los resul-

tados obtenidos con los métodos hasta aquil expuestos. Burland su-
giere el uso de una grafica donde se encuentran ubicados un gran
nimero de observaciones de asentamicntos en zapatas v en losas de

cimentacién desplantadas en 1o oue burdamente e clasificd como

-
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arena suelta, medianamente densa y densa, a partir de apreciacio-
nes visuales o de valores promedio de la prueba S.P.T. En Tg

Fig. VI.27 se compira el valor del asentamiento por presidon unita
ria, 8/w, contra el ancho B del cimiento. Los puntos que aparecen
.unidos por una linea delgada continua corresponden a cimentacio -
nes de dimensiones diferentes pero ubicadas en el mismo sitio. No
se¢ han tonado en cuenta factores tales como profundidad del asua,
profundidad de desplante del &rea cargada y geometria. Probable

mente esto contribuya a la dispersion de los datos.

Como era de esperarse no se definen c]aramenté las fronte -
ras entre las tres densidades rclativas. Aln asi, es posible es-
tablecer razonablemente bién los 1imites superiorcs para la arena
densay para la de densidad media como se ilustra por 1a linca llena

y por la punteada, respectivamente.

Si se toma en cuenta la gran variedad de fuentes de informa -
cién y de la calidad de los datos obtenidos de éstas, la disper -
sién de resultados, particularmente para materiales densos y me -
dianamente densoso, es notablemente pequefia, La curva sefalada co
mo L puede ser usada como una estimacidon preliminar del asenta -
miento de estructuras tales como tanques de almacenamiento en are
nas sueltas, E1 autor senala que el considerar 1a curva L como el
Timite superior para arenas sueltas puede ser una decision proma-
tura, y que sdlo la tuz que proporcionen nuevos datos le podrdn

dar un cardctor mds detfinitivo.
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El Ejemplo VI.2 presenta una interesante comparacifin de resul
tados entre variosde los métodos aqui descritos para el cdlculo de

asentamientos en arena, aplicados a un caso particular.
2.3 Correlaciones entre S.P.T. y C.P.T,

En acasziones, puede ser de qran utilidad estvimar 1 valor
equivalente de N de la prueba S.F.T. de los resultados del penetrd

metro cénico holandds, C.P.T., y viceversa.

Meyerhof (1956) propone correlacionar ios resultados de las

dos pruebas mediante la siguicnie expresion:

9, (xg/ar) - 4 N (Vi.02)

Investigaciones posteriores de Meigh y Nixon (1951), Rodin
{1961) y Sutherland (1963) mcstreron que esta corrclacién no toma
en cuenta el efecto del tamafo de los granos, “a Tabla VI.3 supone

considerar tal efecto.

Tabla VI.3 Correlacifn entre el {cnu Holandés
y el Penetrbmetro Estinda) (lef.17)

Descripcion del suelos 4c/N
Arena limosa 2.5
Arena fina y 1imo con

arena fina 4
Arena fina a media 4.8
Arena con poca grava 8
Arena media y gruesa &
Grava arencsa B-18
Arcna con grava 12-16
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Schmertmann propone el uso de las correlaciones mostradas en
la Tabla VI.4 con el fin de transformar valores S.P.T.
a2 equivalentes en el penetrimetro cénico y con estos Gltimos em -
plear el método propuesto por Buisman-De Beer o el suyo propio.

Las correlaciones dependen del tipo de suelo.

Tabla YI, 4 Correlacion entre el Cono Holandés
y el Penetrdmetro Esténdar
{Schmertmann, 1970) (kef.14)

Tipo de suelo /N

Limo, Arena Timosa y mezclas Limo 2
arenosas. lFigeramente cohesivas

Arena Timpia fina a media y Arens po- 3.5
co iimosa

Arena gruesa y Arena con pcca grava 5
Arena con grava y Grava 6
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Ejemplo EVI.1.- El estribo de un puente se desplantard a una pro-
fundidad de 2.0 m en un estrato de arena de densidad media y de
considerable profundidad, la profund{dad de desplante coincide con
el nivel fredtico Fig, £ VI.la. E1 perfil de resistencias del cono
holandés, Qe se proporciona en la Fig. E VI.1b, Determine 1a mag-
nitud del asentamiento esperado cinco afos después de la construc-

cidn con el criterio de Schmertmann (1970},
B12.60 Le230

wei t/m? Facks o Ifuerca
e 2 gﬂ(‘%t 64 deformoctdn,ig
t
. Ao ]
Y AL w0 ] i ”.
. wolo L, — .
Fig. E YT i .‘_y-&_g.‘.: S z, ...... .1
< LI L e 20
o duresda €y« 3
medio - b
e ros ERTIPN
SO *
. - ., -0 s
Solucién: ¢ i
e g
CWE —60 |
({1} ity

1. Dibuje la distr:bucidn 28-0.6 del factor de influencia, lz,co-
mo se muestira cn la Fig., € Yi.1c. EY valor mdximo del factor
de influencia Iz (0.6) se encuentra a una profundidad de B/2
abajo del nivel de desplante, y el tridnguio se extiende hasta

una profundidad de 28B.

2. Basado en el perfil de resistencias, G¢., y en la distribucion
2B-0.6, divida la prcfundidad 2B en un ndmero conveniente de
estratos, como se observa en la Fig. EVI.lc y en las columnas

1y 2 de la Tabla EVI.1.
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3.

7.

Determine el valor promedic de g para cada estrato, para asi
calcular el valor de E como se vé en las columnas 3 y 4 de la

Tabla E VI.1.

. Localice la parte media de cade estrato, columna 5 en Tabla

EVI.1, v determine e} valor de lz parz esa profundidad de la
Fig. E VI.lc. Las vaiores se pruporcionan en la columna 6 de

Ta Tabja.

Calcule (lzfE}Az para cade estrzio y suwme los resultados como

se aprecia en la columna 7.

. Determine CI’ ec. Yi.l4. Le presidn vertical efectiva al nivel

de desplante, p'c, es:

p'o - 1.60 x 2.0 - 3.20 t/ul

La presion neta transmitica por la cimentacion,a p, es;

Ap - 18-3.2 = 14.80 t/n?

o

. 3.20
Asi C 1%

_— p'o; R 3.20 ,
1 lms(AH 1-0.5¢ .m; 0.89

Determine C2 de Ta ec. VI.15 para el tiempo de interés.

- Lty 5
C,-1+6.2 10910 (0.]) 1+ 0.2 10910 (0.1) 1.34

143




8. Calcule el asentamiento con la ec. VI.13¢

n
Ap T ( 1z ), Az

5;=C (22 m e

1

5,=0.89 x 1.34 x 14.8 x 0.00227 = 0.040 m

n 2 (&) (4] 5) &} ( 2}
1.3
Profundidad a! centra tog WY
Estolo No., I  Lzfw; g, promedio{t/m®) € promedio (1/w?) ol cimisnto(m} I. \f.} &
l [K¢] 00 Erj o Qso 0l 0044
: [e3 35e igo L5 0.51 Qoo
3 1.7 350 700 215 0.47 000 | M4
4 LY 100 1400 323 Cc.an 0.0001
5 1.0 300 500 40 Q8T Q00031
. G a7 g50 1700 4.83 0.055 000002
.- -..m._,_;, e e
Toal E(E’) 4z 000227

Ejemplo E VI.2.- En este ejemplo se empléan algunos de los métodos

mencionados para calcular el asentamiento bajo las condiciones mos-
tradas en la Fig. £ V1.2, Ja zapata se encuentra desplantada sobre

arena,
‘_mlOm -
2 [} | m
Me20 - g.= 82 rg/em? am
Fig. E VI.2 N5 ac 02 b/t "
N33O ggri22 dg/om? m

Yia122.04 1/m® imponge arwns satwrodo ariba
dei nivel fredticn ).
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1. De Beer y Martens

. 2.3 '+ AP
By S T0g {P——‘)T——] H (V1.13)
Estrato g Py C=l5%ﬂé~ mtAD P'QDZAP ’ 5
(m) {rg/em®)  (kg/cm?) (kg /em®) { i) {(mm)

0- 5 82 0.4c 267 1.22 2.66 5000 18.3
5-10 10¢ 0.97 158 1.36 1.40 5000 10.6
10-20 122 1.73 106 1.88 1.08 10000 7.3

Total = 36.2 mm

2. De Beer y Martens, tomando

g-
= 1.9
[ p1

[S]

E1 asentamiento calculado es 36.2 x %ww = 28.€ mm

O

3. Schmertmann

= !
5,7 1 G a0 (45, 4y, (V1.15¢)

E1 factor iz se obtiene de la Fig., EV1.5
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1 .
.._;_-,:-___..j Iwi B .
2‘..\_. - —~ . ageB2 rykm?

-
s
geflc ]
Fig., EVI.3 o o T -Gt 102 by fem®
op- - - - e
s
¢ :: - - ,’ - Qa2 hafem®
2 e e }
Q a2 cA Q.6
Estrato Az a. E=2q, 1‘: —Iﬁi Az
od 2
{cm)  (kg/em®)  (kg/em™)
A 250 82 164 0.15 0.229
B 250 82 164 0.45 0.686
C 250 102 204 0.545 0.668
G 250 102 204 0.45 0.551
3 250 122 244 0.35 0.359
F 250 122 244 0.25 0.256
G 250 122 244 0.15 0.154
H 250 122 244 0.05 0.051
Suma - 2.954
¢, = 1-0.5 () = 1:05 (530 0.875

t - 5 .
C, 140.2 10910 (~0—‘—1-) =1 +0.2 loglo (U-_»l) 1,34

suponiendo un perfodo de 5 aios de deslizamiento.

Finalmente

& - (0.875) (1.34) (0.816) ( 2.9%4) 2.83 cm  28.3 nm



4. Terzaghi y Peck, propuesta original (Fig. VI.8)

N B w para 2.5 cm 8
(m) (t/m2) (mm)
22.5 10 9.7 (nivel freatico en la 26.3

base del cimiento)

5. Terzaghi y Peck, modificado por Meyerhof (1965)

o

N Y w para 2.5 m 3
{m) (t/m2) (mm)
22.5 10 19.4 x 1.5 = 29.1 i%gl?-zﬁ = 8.8

6. Terzaghi yPeck utilizando la correcci6n propuesta por Tomlinson

N N F.C. N w p/2.5 am ]
Yo ¢ {mm
22.5 7.4 2.2 49.5 459 —E20E . g6

7. Peck y Bazaraa

N p. F.C, Fact.por nivel w p/2.5 am S
0 fredtico (mm)
6 x 2.04 . 25x10.2

22.5 7.14 1.0 Zfom'a" 1.7 19.4x1.5 = 29, 561 1.7 = 14.9
8. Parry

5=" ¢, G (V1.12)

W
) (ton/mz)
0 1.1 1.12 1.0 10.20

Dw = 1.0,, ¢ - 3. W SRR TR 5 1.1?
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8 = %ig%—— x 1000 x 1.1 x 1.12 x 1.0 = 1.05 = 10.5 mm

P N c N a B a, /2, W m 3
(mm)

2.04 200 92 60 0.7)(10'5 10 3.77 10.20 1 Z2.69

ca D - .
Por ser la relacidn 5" 0.1 pequeia y por presentarse el nivel
de agua muy cercano a la superticie el asentamiento se multiplica

por dos, entonces, &= 2,69 x 2 = 5.38 mm,

Los asentamientos calculados de acuerdc a los diferentes mé-

todos emplieados se presentan en la siguiente Tabla.

Asentamientos calculados por nueve métodos diferentes

Asentamiento Prueba de

Método calculado {mm) campo
De Beer y Martens 36 Cono holandés
De Beer y Martens con C=1.9 G 29 Cono holandés
Schmertmann 28 Cono holandés
Terzaghi y Peck 26 S.P.T.
Terzaghi yPeck, modificado por Meyerhof 9 S.P.T.
Terzaghi yPeck, modificado por Tomlinson 6 S.P.T.
Peck y Bazaraa 15 S.P.T.
Parry 11 S.P.T.

+ Alpan 5 S.P.T.
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Claramente se puede uno percatar de la gran diferencia en

las estimaciones del asentamiento por los diferentes métodos.

En la tabla que & continuacidn se presenta se exponen 10s
resultados obtenidos por Simons, Rodrfguez y Hornsby (1974) quie-
nes usaron ocho de los métodos mencionados aqui para estimar el a
asentamiento de seis estructuras, para las cuales se midi0 el asen

tamiento real.

Asentamientos calculados por ocho métodos para
seis estructuras.

Método Scale./Dobs Scok. /Bobs
promedio intervalo
De Beer y Martens 3.22 1.0-4.8
Schmertmann 1.48 0.2-4.0
TJerzaghi y Peck 1.89 0.5-3.2
Terzaghi y Peck, modificado por Meyerhof 0.70 0.2-1.1
Terzaghi y Peck, modificado por Tomlinson 0.31 0.1-0.6
Peck y Bazarra 0.63 0.3-1.4
Alpan 0.95 0.1-2.4
Parry 0.72 0.1-1.3

De 1a tabla, e) método de Alpan basado en la prueba S.P.T.
y el de Schmertmann usando el cono holandés, ofrecen la mejor con

cordancia con lus asentamientos en promedio. Sin embargo, para
esltos métodos y para los restantes, los intervalos de asentamien-

7 to calculado a voservado son muy awplios.
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Fig. ¥1 .8 Correlocién entra lo presidn odmisitle
para 2.54cm {1 pulg.) de asentomi -
ehto en arenas y el mimero de gol
pes N (Terzoghl y Peck, 1948

Pack , Honson y Thornburn,1974).
{Ref. 17}
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Fig. YI. 13 Oeterminocidn de Qg en
funcion del nimero de golpes
N (Alpan , 1964 ).(Ref. 16}

Fig. YL .14 Relacion entre of cociante
Qq/20 y el oncho B deol
cimento {Alpon 1964 }.
{Ret 16 )

Fig YL.15 Foctor de correcadn por el
efscto de lo presion efectiva
werticol, en el mimero de
golpes N (Psch,Horsony
Thornbun 1974 ).

(Ref i7)
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VIT ASENTAMIENTO ADMISIBLE

E1 asentamiento admisible de una estructura, esto es, el
asentamiento que puede tolerar, depende de varios factores; por
ejemplo, el tipo de estructura, su altura, rigidez, finalidad de
la misma, asi como la forma, velocidad, causa y origen del asen-

tamiento

Para un mejor entendimiento es importante hacer la siguiente
distinci6n,

- Asentamiento total, puede causar dafios a las instalaciones de
servicio de 1a estructura (conducciones de gas, agua o alcanta
rillado).

- Vuelco o giro, resultado de 1a inclinacién de la estructura.
Puede ser muy notable en construcciones altas.

- Asentamiento diferencial, debido a 1a distorsién por esfuerzo

cortante, puede ocasionar dabos estructurales.

Algunos de los diversos tipos de asentamiento se ilustran

en la Fig. V11,1

El ingeniero de cimentaciones, en una forma ideal, deberia
de ser capaz de predecir la magnitud del asentamiento diferencial,
debido a vuelco o a distorsidén angular, ¢A . definida como el
asentamiento diferencial entre dos puntosdividido por la distan-
cia horizontal entre ellos, que la estructura puede tolerar, y

asi estimar el asentamiento diferencial que realmente ocurrird
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en funcion de las cargas de la estructura y de las condiciones del

terreno,

En 1a realidad es diffcil, sino imposible, estimar 1a magnitud
del asentamiento diferencial debido a la dificultad de tomar en
cuenta la interacci6n de los elementos estructurales, la redistri-
bucién de cargas al irse asentando diferencialmente la estructura,
y el factor tiempo. Por esta razbn, las recomendaciones de limites
tolerables de asentamiento han nacido de la observaci6n in situ y
de pruebas con grandes pdrticos estructurales (Skempton y MacDenald,
1955 ). En una obra muy importante, suele merecer la pena hacer un
estudio detallado del terreno para localizar las zonas de mayor o
menor resistencia; investigando a fonde la relacién entre los des -

plazamientos de la cimentacidon y las cargas de la estructura,
Usualmente, el asentamiento admisible se relaciona con el asen
tamiento méximo, dado que este Gltimo se puede estimar con cierta

aproximacibn,

Skempton y MacDonald (19%5) sugieren los siguientes 1fmites de

disefio para el asentamiento mdximo:

Cimientos aislados sobre arcilla 65 mm

Cimientos aislados sobre arena 40 nm
Losa de cimentacién sobre arcilla 65 a 100 nm
Losade cimentacifn sobre arena 40 a 65 mm
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Los 1imites menores establecidos para arenas se deben parcialmen

te al efecto del tiempo (asentamiento relativamente répido) y el

hecho de que 105 suelos granulares tienden a ser menos homogéneos

que los arciliosos,

De igual manera Sowers (1962) da indicaciones de los asenta -

mientos admisibles tomando en cuenta el tipo de movimiento que pro

voca el asentamiento, Tabla VII.1

Tablaww.)  Asentamicnto admisible ( Ret. 10)

- Tipo de movimiento

Factor limitativo

Asenlemicnto mivimo

Asentamiento 1otal

Inclinacion o giro

Asentamiento diferencial

Dienaje

Acceso

Probabilidad de asentamiento no uniforme
Estructuras con muros de mamposteria
Estructuras reticulares
Chimencas, silos, placas

Estabilidad fienle al vuelco

Inclinacion de chimencas, torres

Rodadura de camiones, etc.

Almacenamiento de mercancias

Funcionaniento de miquinas - telares de
algodon

Funcionamiento de miquinas  turhogene-

radores

Carriles de groas

Drenaje de soleras

Muras de ladrillo continuos y clevados

Factona de una planta, fisuracion de muros
de ladrillo

Fisuracion de revocas (yeso)

Porticos de concreto annado

Pantallas de concreto annado

Pdrticos metdlicos continuos

Porticos metdhcos sencillas

6-12plp.
12-24 plg.

1-2 plg.

2-4 plg.

3-12 plg.

Depende de la

altura y el ancho

0.004/

0.0t/

(VY]

0.003/

0.0002/
0.003/
0.01-0.02/
0.0005-0.001/

0.001-0.002/
0.001

0.0025-0.004/
0.003/
0.002/
0.005¢

Sepin Sowers, 1962,

Nota, I = distancia entie columnas adyscentes con asentamentos diferenies o entre dus puntos
cualessuicra con asentamiento diferencial Fov salures mis elevados son pata aseatamientos home
gencos y cstruciutas mis Toleranies. oy valores iofenoies conesponden a sseatamicnios usegy-
fares y estiucturas dehcadas.
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Bjerrum (1963 a), tomando en cuenta informaci6n adicional,
propuso relacionar el asentamiento mdximo conla distorsi6n angu -

jar,

En la Fig. VI1.2 se ijlustran los tipos de dafios que se pueden

esperar para varios valores de la distorsifn angular,

La Fig. VI1.3, obtenida por Bjerrum (1963 a), da los resulta-
dos correspondientes a cimentaciones sobre suelos granulares. En
la parte a) se dan los valores observados de la distorsién angu -
lar, €/1, en funci6n del asentamiento diferencial méximo. La cur-
va dibujada comprende a 1a media de todos los puntos observados.
La parte b) muestra 1a relacién entre el asentamiento diferencial
miximo y el asentamiento miximo. La 1inea trazada como envolvente
superior indica que el asentamiento diferencial miximo puede ser
jgual al asentamiento méximo. En general, el asentamiento diferen

cial m&ximo es menor que el asentamiento mdximo.

La aplicaci6bn de estas relaciones puede enfocarse desde dos
puntos de vista., Primero, se estima el valor del asentamiento md-
ximo esperado coi: cualquiera de los métodos aqui descritos, se
obtiene la correspondiente distorsidn angular y con este Gltimo
dato se pueden indicar con la Fig. VI1.2 los dafios que pueden es-
perarse. Segundo, determinar inicialmente, en funci6n de la natu-
raleza del edificio, la distorsi6n angular admisible; con las cur

vas se determinan el asentamiento diferencial miximo y el asenta-
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miento mdximo total admisible, E1 asentamiento calculado debe ser

menor que este asentamiento admisible.
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VIIT. CONCLUSIONES

En base a Jo expuesto en este trabajo, se pueden presentar las

siguientes conclusiones y comentarios:

- Las deformaciones de un depdsito de material granular sometido a
un cierto sistema de esfuerzos, son el resultado de las deforma-
ciones internas de cada particula y de los movimientos relativos

entre las mismas.

- Los estados de carga que se desarrollan sobre un suelo real, no
coinciden exactamente con el comportamiento de las pruebas de la
boratorio disefadas para tales fines. Sin embargo, la informaciér
que proporcionan permite conocer las caracteristicas esenciales

de las relaciones esfuerzo-deformacifn en suelos qranulares,

- Para los niveles de esfuerzos que suelen proporcionar los proble
mas comunes de ingenierfa, la fracturacion de las particulas ca-
rece de importancia. Al parecer, dicha fracturaci6n se presenta

a presiones que superan 1os 35 kg/cme.

-Para los problemas usuales de ingenierfa, los efectos del tiempo

en la compresién de las arenas no tienen mayor relevancia.

- Las relaciones esfuerzo-deformaci6n del suelo se pueden definir
ya sea en prucbas realizadas "in situ" por medio de las 1lamadas

pruebas de carga, midiendo las deformaciones directamente en
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pruebas de laboratorio o recurriendo a los conceptos esta -

blecidos por la teoria de la eldsticidad.

E1 mddulo de Young, E, obtenido en suelos, es generalmente el
mbdulo secante medido a partir de un esfuerzo desviador nulo
hasta un esfuerzo desviador igual a 1/2 o 1/3 del valor méximo
de dicho esfuerzo. E1 rango anterior cubre précticamente la ga
ma habitual de esfuerzos de trabajo en problemas de cimentacio
nes reales, en donde es comin que se den factores de sequridad

de 2 6 3.

Actualmente la recuperacifn de muestras inalteradas de suelo es
algo dificil, por 1o que alqunos autores sugieren que para com-
pensar de cierta manera la influencia de la perturbacién de 1a

muestra, el médulo E debe obtenerse a partir de pruebas realiza

das con dos a cinco ciclos de carga y descarga.

- La obtencién del m6dulo de deformacién partiendo de los resulta
dos de una prueba triaxial con ciclos carga-descarga y que per-
miten obtener una gridfica del tipo de la mostrada en la

Fig., 111.10 es bastante racional. Sin embargo, en la préctica
este ensaye puede requerir, quizd, de un tiempo prolongado para

su ejecucibn,

El empleo de 1a teoria de la elasticidad para calcular el asen-
tamiento de cimentaciones de comportamiento flexible o rigido,

puede suponerse adecuado cuando se apliquen niveles bajos de es-
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fuerzo, esto es, bajo condiciones de carga que asequren altos fac
tores de.seguridad contra la falla. Esto es razonabiemente cierto
por ejemplo, para proyectos de cimentaciones donde el factor de

seguridad es del orden de 3, pero es poco probable para terraple -

nes donde el factor de seqguridad es del orden de 1.5.

La influencia de factores tales como la no~linealidad, heterogenei-
dad y anisotropia del medio en que se distribuyen los esfuerzos in-
ducidos por cargas superficiales, carece de importancia para casos
practicos en los que se empiee la solucibn de Boussinesq para ob -
tener la distribuci6n de esfuerzos verticales, Para el caso de es-
fuerzos horizontales es poco probable que la solucibn de Boussinesq

proporcione estimaciones de precisidén razonable.

El método de laboratorio denominado "trayectoria de esfuerzos" ofre
ce un planteamiento tebrico muy razonable. Pero existe una dificul
tad importante y que es la que se origina al myestrear los suelos y
obtener elementos representativos del mismo, Por lo que, segln la

experiencia deben utilizarse los datos esfuerzo-deformacion del se

gundo al quinto ciclo de carga para estimar los asentamientos,

No existe evidencia alguna para sugerir que alguno de 1os métodos
empiricos descritos, 114mense pruebas de carga en places o prue-
bas de penetracidn, proporcione en todos 10s casos una prediccion
precisa del asentamiento, no obstante esto, alqunos de los métodos
proporcionan en forma consistente estimaciones mis correctas que

otros,
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No existe un método confiable que permita extrapolar el asenta-

miento de una placa de dimensiones estandarizadas a el que suce-
derd a un cimiento real en la misma localidad.

La correlacién propuesta por Terzaghi y Peck(194B8) para evaluar
el asentamiento de una zapata de ancho B a partir de los datos
de una prueba de placa estandar, debe emplearse con cautela. La

Fig. VI.5 muestra la gran dispersién que puede presentar,

Los asentamientos estimados utilizando los valores proporciona-
dos por la prueba de penetracién esténdar (S.P.T.) y la correla-

cibn de Terzaghi y Peck (1948) conducen a resultados muy conser-

vadores.

Investigaciones recientes sugieren que una estimacifn razonable

de la magnitud del asentamiento en suelos granulares puede obte-
nerse del promedio de los resultados de los métodos de Meyerhof

{1965), en cualquiera de sus dos modalidades, es decir, con los

resultados de la prueba S.P.T. o la C.P.T,, el de Schmertmann

(1970) y el de Peck y Bazaraa (1969).

Las correlaciones existentes entre 1a prueba de penetracién es-
tandar (S.P.T.) con la estética de cono holandés (C.P.T.) deben
emplearse con precaucibn, particularmente si el tamano promedio

de las particulas se incrementa.

E1 objeto de este trabajo,como se menciond al principio del mis-
mo, fué el de presentar los procedimientos de cdlculo de asenta-

mientos de estructuras cimentadas sobre dep6sitos granulares, Y
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como se ha visto, tales procedimientos adolecen en mayor o menor
medida de deficiencias de representatividad con el comportamiento
real del suelo al ser sometido a un sistema de cargas. Pues bien,
si ya estos inconvenientes originan una gran dispersién en los re-
sultados obtenidos al aplicar los procedimientos mencionados, en
que medida puede uno esperar estimaciones aproximadas al asentamien
to real,si la influencia ineludible del comportamiento de la es-
tructura que soportar& el suelo no es tomada en cuenta. Quizd sea
tiempo ya de reconciliar las partes responsables del asentamiento,
la estructura y el suelo; ahora que han salido a la luz técnicas

que hacen posible evaluar la interaccidn entre ambas partes.
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