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INTRODUCCION

El objetivo de este trabajo es estudier la resistencia sl esfuerzo cor
tante de los suelos y le relacifin existente entre ésta y el andlisis y dise
Ao de estructuras de retencifn, espec{ficamente muros. Este hecho responde
a la necesidad que tiene el ingeniero civil de tratar con este tipo de pro
blemas en el ejercicic de su profesidn como lo son presas, canales, terra-
planes, cortes, estructures de almagenamiento, cimentaciones, etc.; sin --
querer decir con esto que no existan otro tipe de estructuras de retencién
o que sean menos importantes, o més aln, gue el Fenfmeno de la résiatencie
8l corte de los suelos no solamente gsté relacionado con este tipo de pro-
blemas, sino que existen también otros lgualmente importantes como por ejem
plo el de 1é estabilidad de los taludes.

Este trabajo estd desarrolledo en tres partes. La primera se refie-
re al estudio de la resistencia al esfuerzo cortante de los suelas, los ti
pos de suelo que existen debido al comportsmiento que presentan bajo esta
accidn, las teorfas gue hay para su estudio y las pruebas que se utilizan
para determinar sus parémetros de resistencia.

Ls segunda se refiere al estudio del empuje de tierras, teorfas y mé-
todos con los que se cuenta para el célculo de dicho empuje para los dife-
rentes tipos de suelo en condiciones estéticas y dindmicas y los conceptos
por los cuales se debe analizar y diseflar un muro de retencién.



La tercera corresponde a un conjunto de ejercicios resueltos para ca-
da uno de los temas anteriormente mencionados, el andlisis y disefio de dos
muros de retencién, uno de gravedad y atro en cantiliver, incluyendo tanto
lo correspondiente a mecdnica de suelos, como lo que se reflere a estructu
ras, y finalmente un apéndice que trata la Teoria de los Esfuerzos can la

convencidn de signos adoptada en mecénice de suelos.
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RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE

Ante este t{tulo lo primero que asalta nuestra mente es la pregunta:
éQué es el esfuerzp cortante? Para responder a ella comenzaremos por ang
lizar su nombre.

Entendemos como esfuerzo al cociente de una fuerza entre el érea so~
bre la cual se aplica. Sigulendo con la palabra cortante, entenderemos -
entonces que se.trata de un esfuerzo gue buscerd cortar a un cuerpo o ma-
sa a través de un plano cualquiera: ({Cualquiera? 51, cualquiera, parque
es claro que aunque tengamos una fuerza F que actla normalmente a un cier
to plano en un cuerpo, si tomamos cualguier otro plano que tenga una in--
clinacién diferente tendremos dos componentes de la fuerza F, una normal a &l
Fn y otra tengenciel Fi, y es esta fuerza tangenciel la que tratard de --
cortar al cuerpo produciendo asi un esfuerzo cortante.
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Ahora bien, ¢es de interés para la mecédnica de suelcs el poder deter-
minar la resistencia al esfuerzo cortante en una masa de suelo? 5{ lo es.
Para visuaslizarle pensemos en las sigulentes preguntas:

¢Cudl serd el éngulo de inclinecifn mixima que se le puede dar & un
talud para gque éste sea estable? 0 sl a través de una estructura aplice-
mas carga a un terrena, J&cdmo podriamos saber que la estructura no pe--
netraré en &17

Veamos un caso real:

En 1911 en Transcona, Canadd, se inicid la construccién de un eleva-
dor de granos (silo), con une capacidad de 35,300 m?. Le construccién fue
terminada en 1913 y la estructura consta de 5 grupos de 13 compartimentos
soportados por una losa de concreto de 0.61m de espesor, 23.5m de ancho y
59.5m de longitud; desplantada a una profundidad de 3.66m. Un mes después
de haberse terminada y hsbiéndose almacenado 30,887.5m3 (87.5%) los silos
empezaron e ladearse ocurriendo la mayor parte del mavimiento en la primera
media hora. Al dia siguiente el movimiento précticamente habia cesado.

"La estructura de los silos quedd en reposo con un &ngulo de 269 53!
con respecto a la vertical; el lado este sublé 1.53m y el oeste bajd 7.33m
con respecto 8 sus posiclones originales; el extremo norte bajé 1.22m con
respecto al extremo sur. Se formd un colchén de suelo levantadg de 1.53m
y hasta 1.83m en el lado ceste.”" 1/

LQué sucedid aqui? La respueste ls encontraremos al estudiar cepaci-
dad de carga, la cual depende de la resistencla al corte de los suelos. De
aqui la importancia e interés de este tema para la mecénica de suelos.

La siguiente pregunta es, una vez que se presenta un esfuerzo cortan-
te, iquién proporciona a la masa de suelo ls capacidad para resistirlo?

1/ A.L. LITTLE, Cimentaciones, Cap. 2 - 2.07. Fallas en cimentaciones,
pég. S4, C.E.C.5.A., 1a. edicibn, 1965.



La primera consideracifn que se hizo & este respecto fue considerar
que esta resistencia la proporciona la friccidn entre les particulas del
suela. Posteriormente se estudid que no sblo la friccidn contribuia a re
sistir los esfuerzos cortantes, sino que hay suelos que tienen la propie-
dad de ser cohesivos y son estas dos propiedades, ya sea que trabajen por
separado o en combinacidn, las que proporcionsn al suelo la capacidad de
resistir estos esfuerzos.

éPero qué es lo que did origen a estas consideraciones o teorias?
Pensemgs en una masa de suelo e imaginemos a una particula dentro de ella.
Ahora trataremos de cortar esta masa aplicéndole una fuerza cortante. iQué
es lo que esta particula sentirfa bajo esta accién? Aclararemos més esta

situacidn mediante un dibujo, como si pudiéramos ver lo que sucede a través
de un microscopio.

e

/

Lo que la particula sentiria es que algo trats de cortarla. En un --
principio 1a particula se encuentra en contacto con otras e incluso no sblo
en contacto, sino que hay clerta trabazén entre ellas. Ahora bien, existen
dos formas posibles de cortar a la maesa de suelo. La primera seria a tra-
vés de cierto plano sin importar por dénde pase y para lo cual seria nece-
sario romper las part{culas por donde dicho plano las corte. Sin embargs,
seria mis fécil pensar en que las particulas sufren desplazamientos entre



si, provocando el desplazamiento y el corte total de la masa, en luger de
que para ello fuera necesario romplerlas. Es lAgico penser entonces que
las partfculas presentan clerts resistencia u oposicién a desplazarse. Es
to es precisamente lo que llevd a pensar que esta resistencias estd dada -
par la friccidn entre las particulas, ya que cuando dos cuerpos estén en
contacto presentan una oposicifn al movimiento o el desplazemiento entre
gi; fendmeno conocido en fisice como fricciém.

Pero como se comentd antes se ha ohservado gque no sdlo la friccién —
es la que proporciona la resistencia al corte, sino que los materiales tig
nen otra propiedad que contribuye a ello y que en mecénica de suelos ha da
do en llamarse cohesifn. A clencis cierta no se sabe con exactitud 8 qué
se deba la cohesidn. Hay autores que inclusive dicen que la cohesifin mo -
existe, sino que simplemente se trata de una forma diferente de menifesta-
cién de la friccidn. De cualquier manerd, lo que si se sabe es que esta -
propiedad o caracter{stica de los suelos se presenta en la realidad y con-
tribuye a resistir los esfuerzos cortantes como se verd més adelante.

TEORIAS DE FALLA:

Teor{a de Coulaomb:’ Seg(n esta teoria un materisl falla a través de

un cierto plano cuendo el esfuerzo cortente que actfa en &1 alcanza su ve-
lor l{mite méximo. Este esfuerzo cortante depende del esfuerzo normel que
actla en dicho plano, llamado de falla, y la ley de variacién entre ellos
es lineal.

S = Ko
K = cte.

Teoris de Mohr: BéAsicamente esta teorfia es iguel a la de Coulomb,
pero se diferencia de ésta en que Mohr establece que la ley de variacifn
entre el esfuerzo cortante y el normal que sctien en el plano de falle no



-8=

es lineal, aino que se trate de una curva.
S=Ff ()
Como es claro la Teor{a de Coulomb resultard un caso particular de

la de Mohr-Coulomb en el momento en que la ley de variacién entre los es-
fuerzos normal y cortente sea una recta.

T. MOHR-coOULOMY T. couLomp

Cuandg se trata con suelgs arencsos y suelos pldsticos saturados nor-
malmente consolidados la ‘Teoria de Coulomb proporciona resultados satisfac
torios.

En suelos plésticos no saturados o preconsclidados la Teorfas de Mohr-
Coulomb resulta mia representativa de la realidad.

Segiin lo anterior la resistencia al corte (S ) es proporcicnal al es-
fuerzo normal o confinamienta.

v
§ = Ko



En un material puramente friccionante la resistencies al corte la da
la friccifn entre las particulas granulares que lo forman. Debido a este
hecho la Teoria de Coulomb no es otra cosa més que la aplicacifn de la ley
de friccidn entre los cuerpos.

lP
F | = -
~—y1 FF 4{ N (I)
7777777 //r-——-F— 77777 '
3

N

g = N - (IDEsfuerzo

Ppividiendo entre el érea (A), A Normal.
S= F - (II1) Resistencia al
= Carte.

‘Pividienda (I) entre A, tenemos:

F

s N~ a1

A “ A
Sustituyendo (II) y (III) en (I')

S = T = 6 . - (Iu)
14 méx

Si graficamos el esfuerzo cortante maximo ‘alcanzada para un determing
do esfuerzo normal tendremes una grafica como la mostrads enseguida, para
varias pruebas:
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Esfuerzos Normales

SUELD PURAMENTE FRICCIONANTE

A la l{nea recta descrita por esta ecuacién se le conoce coma lines de re-
sistencia o de falla.

§1 K = 4, entonces "K' representa al coeficiente de friccién inter
na del sueln y vale:

K= Tan 4

donde ¥ : Angulo de friccién interns del suelo.

51 sustituimos esta expresi6n en (IV) ss tiene que la ley de resisten
cia de un suelo friccionante esté dada por la siguiente expresién:

S= gTan o w

En suelos granulares del tipo GW, GP, SW y SP, se ha observado experi
mentalmente que leg resistencia al corte sobre una cierta superficie de fa-
1la depende del confinemiento, entendiendo por confinamiento al esfuerzo -
normal sobre la superficie de falla. Esto nos hace penser que cuando el -
esfuérzu normal o confinamiento see cero, la reaiétencia al corte del sue-
1o seré nula. Esto es vAlido paera ciertos casos como el anteriormente tra
tado, pero existen suelos que no obstante que su confinamiento sea cero s{
tienen resistencia al corte.
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Cuandg un materisl tiene resistencia al corte para un esfuerzo normal
igual a cero (T = 0), se dice que ese material tiene cohesidn o que es un
material cohesivao.

Esto es, sl tomamos una muestra de arens totalmente seca y suelta y
tratamos de farmar un cilindro con ella, en el momento en gue gquitamos el
confinamiento aplicado por nuestras manos la muestrs se desmaronard y per
derd la forma que le dimos, con lo que clarsmente podemos ver que se trata
de un material puramente friccionante. Sin embargo, en lugar de arena po-
drismos utilizar asrcilla a la cual se le agragara un poco de agua. En es-
te caso el cilindro o cuerpo no perderfa su forma al dejar de confinarla -
con nuestras menos (U= 0). Se tratae entonces de un material cohesivo.
S1 ahora saturamos taotalmente el arcilla tendremos un material puramente

cohesivo, si aplicamos el esfuerzo en forma instanténes.

LY qué es un material puramente cohesivo? Pues es aguel cuya resis-
tencia al corte no sumenta sl aumentar el conflnamiento, es decir, que su
resistencia al corte se debe (nica y exclusivamente a la cohesidn, no al

confinamiento.

Una gréfica gue nos relecione los esfuerzos cortantes con los norma-
les a que ha sido sometido un suelo cohesivo se parecerd a la siguiente:

“SUELD PURAMENTE COHESIVO

4«00

§S==0C - (V)
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En la naturaleza también se encuentran materiales cohesivos en los
cuales la resistencia al corte sumenta con el confinamiento. A estos ma-
teriales se les llama coheslvo-friccionantes.

%

s=c+oTand

S=¢c+ O Tendg (VID)
La gréfica anterior es representativa de estos suelos.

La ecuacién (VII) es conocida en Mecénica de Suelos como Ley de Cou-
lomh. Las expresiones (V) y (VI) son casos particuleres de ésta. En ellg
tanto "c" como Tan ¥ se consideran constantes.

Ahora bien, si analizamps e fando tanto al esfuerzo normal ¢ como &
la cohesién "c" gue aparecen en la expresibn (VII), nos daremos cuenta de
dos cosas. La primera de ellas se refiere al esfuerzo normal o de confina
miento v . Este esfuerzo o presién es total, es decir que toma en cuen-
ta tanto la contribucifn de los sGlidos camo la del agua. 5in embargo, sa
bemos bien que en condiciones estdticas (reposo), el agua no tlene resis-
tencia al corte, lo que se puede visualizar al tratar de formar un talud -
en el agua; resultaris imposible. Por este hecho, la presién que se debe
considerar no es la total, sino la efectiva (‘U = = u) ; donde "u" es
la presién en el agua.

Por lo tanto, 1a Ec. (VII) quedard
Sac+ (T-u) Tend (VIII)
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Lo anterior fue establecido por Terzaghi baséndase en investigaciones
experimentales. Esto permitid tomar en cuenta la influencia del agua con-
tenida en el suelo. Ademds, el valar de la pfesién en el agua (u) varla -
segin la velocidad de aplicacién de la carga y por ende,.el valor de la re
sistencia al corte.

La segunda observacifin es que la cohesién "c" no es una constante, -
sino que varia segin el contenido de agua del suelo y por lo tanto:

S=f(w)+(v=-u) Tand (IX)

La variacién de la cohesién con el contenido de agua fue establecida

por Hvorslev.

Ahora bien, hemos comentado que la resistencia al esfuerzo cartante
estd dada por la friccién y la cohesidn, pero écomo podremos valuarlas?
¢Qué métodos existen para su determinacidn? Hablaremos entonces de dos
tipos de pruebas, las realizades en camps y las realizadas en laboratorioc.

PRUEBA DE CAMPO:

Prueba de la Veleta: Es ésta una prueba que permite conocer la resis
tencia al esfuerzo cortante de los suelos cohesivos en el campo. No obs--
tante que la prueba sea realizada "in situ" el suelo sufre cierta altera-
cibn, aunque no tenta como la sufridas por las muestras que se prueban en -

laboratorio.

E1l mecenismo utilizado consta de un véstago en el cual se monta la ve
leta que generalmente tiene cuatro aspas.




TS

Este mecanismo es hincado en el suelo hasta el nivel donde se quiera
reallzar la prueba. Para facilltarla es usual que se haga un pozo hasta
una profundidad un poco menor que la del nivel de realizacidn de la prue-
ba. Una vez gue la veleta ha sido hincade se le aplica un momento a tra-
ves del vastago provocado que ésta gire y corte al suelo como si fuese 8
formar un cilindro. El momento mdximo soportado por el suelo serd el méxi
mo momento resistente generado tanto en las bases del cilindro como en su

érea lateral.

La expresifn que nos proparciona el valor del momento resistente del

area lateral (Mr ) es:
AL

2

M, = (WDH)S D = 17D° HS,

TaL P 7

donde S es la resistencia al corte del suelo. E1 momenta resistente de la
base esté dado par:

M = MDD

Tg m 5

donde se ha tomado un brezo de palenca 2 D ( 2 del radin), par tratar-
3 2 3

se de un sector circular

Entonces, el momento resistente total en el momento de falla es:

M =M + 2M = %"TDZ HS + '%‘“'DS 5
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Como congcemos M por ser el momento aplicedo s través del véstago po-
demos despejar S.

M. WOP s H O, D,
2 &
§=

3

oN

-~~~
njx =
+
oo

A

Como ya se habia mencionado, esta prueba es aplicable solamente pare
suelos cohesivos, ya que en arenas el hincado de la veleta cambia la com-
pacidad de los estratos y el estado de esfuerzo al cual estaba sometido el
suelo originalmente, motivo por el cual los resultados asi obtenidos no se
rian representativos.

Juérez Badillo 2/ comenta que traténdose de arcillas finamente es-
tratificadas donde se alternen capas delgadas de arcilla con capes de arg
na fina capaces de proporcicnar drenaje, se presenta consolidacifn en el
arcilla a causa de los esfuerzos provocados por la rotacidn. Esto hace -
que los resultados obtenidos reporten resistencias més altas que las rea-
les.

PRUEBAS DE LABORATORIO:

Prueba de Corte Directo: Esta prueba consiste en introducir una -~
muestra de suelo en el aparato de resistencias al esfuerzo cortante direc-

2/ JUAREZ BADILLO €., RICO RODRIGUEZ A., Mecéanica de suelos, Tomo I,
Cap. XII - XII .4 Pureba "in eitu" por medio de la veleta, pég. 382,
£d. Limusa, 3a. Edicién, 1974, Sexta reimpresién 1980, México, D.F.
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to mostrado en le siguiente figura:

TAPA MAViL CON €1 OBIETO
P DL PODER TOMAR O
, CAMBIOS DE VOLUMEK

. _l______.% el 4
EXTENSOMETROS. lll 111 J PIEDRA POROSA.
, Q}ER A ITIT LT, 2
SUELO. R

PIEDRA POROSA.

25

A continuacidn se le aplica una presidn confinante o esfuerzo normal
y un esfuerzo cortante horizontal que tratard de dividir (cortar), a la -

muestra.

La prueba se puede realizar de dos formas:

Esfuerzo Controlado.- Que consiste en aplicar valores constantes o fi-
Jjos de la fuerza cortante, es decir, que en todo momento conocemos la mag-
nitud de la fuerza que acta y por lo tanto al esfuerzo caortente.

Deformacién Contralada.- La miguina actla con una velocidad de defor-
macidn constante y la fuerza actuante sobre la muestra se lee en la béscu-
la de la miquina gue la aplica. En este caso sdlo nos importa gue la mues
tra se defaorme con una velocidad constante.

En caso de que la prueba se realice con muestras de suelo secas, las ple--
dras porosas no son necesarias; pero si el suelo se encuentra humedecido o
saturado son impresindibles puesto que es & través de ellas por donde el -

agua sale.

Enseguida unas gréficas cualitativas de los resultedos obtenidos de
una prueba directa de resistencia al esfuerzc cortante:
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DEFORMACIONES
TANGENCIALES

P = [mw]

DEFORMAC] ONES
TANGRNCIALES

DEF. NORMALES

Pruebs Triaxial: Esta prueba se puede dividir en dos etapas. La Pri-

mera conaiste en someter une muestra de suelo & una presidn de confinamien-
to. Esto se logra metiendo a la muestra dentro de una cémara de forma ci-
lindrica, llamada cémara triaxial, y proporcionéndole presidn pd}' medio de
aire o de agua; aungue generalmente e utiliza agua. La presidn que el a-
gua proporciona es la hidrostdtica y por lo tanto tendrd la misma intensi-
dad en todas direcciones. Oe aquf que la muestra se encuentra bajo un es-
tado de esfuerzos principales iguales, es decir, Ty =T =u'3; siendo

0’1. 0‘2 Vo los esfuerzas principales.

b
- ’
1 l — CAMARA
— o TRIAXIAL
-— nd T, e e
3 3
et o—
PRESION PRAOPORCIO NADA v
POR RL MUA. 3

PRIMERA ETAPA
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Esta etapa se conoce con el nombre de etapa de confinamiento.

Una vez terminada la etapa anterior comienza la segunda. Esta consis
te en aplicar a la muestra un incremento de esfuerzo pero sdlo en una di--
reccién, ya sea lateral o verticel, haciendo permanecer constantes a los -
otros esfuerzos; aunque también se realizan pruebas triaxiales haciendo va
riar ambos esfuerzos con fines de investigacifn. A este incremento se le

llama esfuerzo desviador Pz o q,

._.
)

I

SEQUNDA  ETAPA

Ahara bien:
G =0G+h
[ ; [
T T o S - I
TeGyeh,

PRIMERA ETAPA SEQUNDA ETAPA RESULTADO
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Puesto que ls muestra estd bajo un estedo de esfuerzos principales di
ferentes entre 8{ por lo menos dos de ellos, se generan esfuerzos normales
y cortantes en planos diferentes a los planos principales. Al ir aumentan
do el esfuerzo desviador llegard un momento en que en elglin pleno se pre--
sentard un esfuerzo cortente tal que hage fallar & la muestra, como lo ilus

tra la siguiente figura: .

T
o2~ PLAHO  DE FALA
Vs- u’i ——-’/;‘——- 0'3-0'2

I

%

Con esos esfuerzos principales se puede conocer el estado de esfuerzos
en cualquier plano a través de la Teorfa Genersl de Mohr para los esfuerzos
(circulo de Mohr), y por lo tanto se puede conocer el esfuerzo cortante gue
ls hize fellar, as{ como el plano y la envolvente de falla.

A continuacifn se haré un breve comenterio de cémo es una Cémare Triax
isl. Se trata de una cémara hermétice generalmente hecha de lucita en la
cual se colaca a la muestra de suelo. Previamente, la muestra se mete den-
tro de una membrana impermeable con el fin de protegerls del agua que le -
proporcionard la presifn confiante. En los extremos superior e inferior -
de la muestra se colocan dos pledras porosas, una en cada uno de ellos, con
el objeto de permitir el flujo del ague a través de ellas. Estas piedras
estén conectadas a unos conductos gque tiemen vélvulas que permitiran el --
flujo seqln estén sbiertes o cerradas. Esto dependerd del tipo de prueba
que se guiers, con drenaje o sin &1,

€1 agua dentro de la cémara triaxiel puede adguirir cualguier presidn
deseada por ls acci6n de un compresor comunicedo con ella. El esfuerzo -
vertical se aplica 8 través de un véstago de cargs. Todo esto se puede -
apreciar en la siguiente figura:
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——— VASTAGO
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o
sueLe | PIEDRA POROSA
“— PERNOS
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S\“‘:‘M ot DRENATE
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A

BASE

Por otra parte, mediante esta cémara triaxial, se podrédn llevar a ca-

bo diferentes tipos de pruebas triaxiales, & saber:

- Lenta,cominmente llamada Consolidada Drenada.
- Répida consolidada, llamada también Consolidada No Drenada.
- Répida o No Consolidada No Dremada.

Esta clasificacidn estd baseda en la forma en que se llevan a cabo -
las dos etapas de la pruebe triexial. En ambas etapas existen dos posi--

bilidades:
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1a. Permitir la salida o expulsién del agua de la muestra (Drenaje),
lo cusl implica la consolidacidn de la misma.

2a. Nopermitirlas, es decir, sin drenaje y por lo tanto, sin consoli-

dacidn.

Ahora bien, sl en amhas etspas de la prueba se permite el drenaje, se
llama Prueba Lenta (L) o Consolidada Drenada (C.D.)

Si en la primere etapa se permite el dreneje y en la segunda no, se
llama Prueba Répida Consolidada (Rc) o Consolidada No Drenads (C.U.)

§1 en ninguna de las etapas se permite el drenaje se llema Prueba R§
pida (R) o No Consolidada No Drenada (U.U.)

E1 término "lento" dentro de los nombres de lss pruebas es debido a
gque pars gque el agua salga de la muestra es necesario un cierto lapso, que
en ocasiones, dependiendo del tipo de suelo, puede ser muy grande.

En cambiu, "répido" se reflere @ le etapa o etapas, segn sea una --

pruebas R_ o una R, en las que no se permite el drenaje y por lo tanto no
es necesario esperar a que el agua salga. ‘

Prueba de Compresifn Simple: Esta prueba es muy parecida a una --

triexial répida, sdlo que no existe primera etapa o de confinamiento. Mas
adelante se haré una explicacifn detallada de ella.
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INCLINACION DEL PLANDO DE FALLA PARA DIFERENTES TIPOS DE SUELO.

Suelo Puramente Friccionante: Si suponemos que se conoce la ley de

resistencia del suelo friccionante tendremos lo siguiente:

z b

l §= o Tan @

Sabemos que el circulo de Mohr representa el estado de esfuerzos del
suelo en cualgquier plano. Ahora bien, en el momento de la falla el circuy
1o de Mohr serd tamgente e la linea de falla descrita por la ley de resis
tencia del suelo y por lo tanto podremos trazarlo (figura anterior).

En una prueba triaxial de compresidn los esfuerzos principales - ==

T,V T3 actdan en les caras horizontal y vertical de la muestra respec
tivamente, como se ilustre enseguida:

l'

% et e

s
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Trazando una linea harizontal que pase por el punto gque representa a
v1y una vertical que pase por Bl que representa a WB en el plano de Mohr
obtenemos el Polo de los esfuerzas (*).

Trazando una linea que pase por el Polo y el punto de tanmgencia entre
el circulo y la ley de resistencia del suelo gueda definido el plano de fa
Jla. Ver la figura siguiente.

s 4
PLANO DE FALLA

| ' S=OTan $ (LEY DE RESISTENGIA)
!

1 T,

' o

] < _F N
o poo 715 3 Tx Gy By r

{

!

|

/3 =180°-2x

Al &ngulo de inclinacién de este plano lo llamaremos oc¢ . En la fi
gura anterior se puede observar un triéngulo (CPT) cuyos vértices son res-
pectivamente el centro de la circunferencia, el Polo y el punto de tangen—
cia. Este triadngulo es isdsceles puesto que dos de sus lados estén defi- -
nidos por radlos de la circunferencia y por lo tanto dos de sus édngulos =-
serén iguales. Esto nos lleva a que el tercero de ellos (3 ) mida 1800-2x
puesto que la suma de los &ngulos interiores de un triéngulo es 1809 .

20+ 3 = 1800 = = 1800 - 20¢

(*) Ver apéndice.
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Por otro lado, el tridngula (70 C) cuyos vértices son, en ese orden,
el punto de tangencia, el origen y el centro de la circunferencis, es un
tridngulo recténgulo y de él se inflere que:

Ae=90" -4
como
p=18"-20 =90"-d =
20 = 90% + ¢
0<=105D+-g y

que es el éngulo de inclinacién del plano de falla,

Suelp Puramente Coheslvo: En este casa # = O° y por lo tanto la ley

de resistencle de estns suelos es

S:c,

donde "gh eg la cohesidn.

Trazando la circunferencia de Mohr en base a los esfuerzos principa-
les aplicados, el Polo y el plano de falla, tendremos lo siguiente:

t3 PLANO OE
FALLA N
. ! T £ S=e (LEY DE RESISTENCIA)
! ¢
¢ 1
) Ky > o
POLO ] v ' l
1
t
: Ty —4 — T
|
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donde es fécil observar que si trazamos una recta gue pase por el Polo y
el punto de tangencia entre el circulo v la ley de resistencia (S=c), se .
obtiene el plano de falla que formard con respecto a la horizontal un ém~~
gulo

Suelo Cohesivo Friccianante:  Procediendn:de.la misma manera guesersn

los casos anteriores, como se puede verificar en la figura siguiente,. se -
formardn dos triéngulos, uno isdsceles (PCT) en el cusl A= 180° - 2 &¢in,y
y el otro rectdngula (ACT) en el cual A = 90° - 4 .

%4
PLANO DE FALLA /\

> T
l
|
l
t
(B
Igualando'les espresiones anteriores se obtiene que:
/3= 180" - 20 = 90° - 4
2 290° + ¢
o 450 +.g , Angulo de Inclinacién del

2 Plano de Falla.
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Conviene recordar que ls convencién de signos utilizada en Mecénica
de Suelos para el Circulp de Mohr es la sigulente:

Compresion ( + )

Esfuerzos Normales

Tensién ( - )

Froducen momento contrario al sentido de las mane- -
Esfuerzos cillas del reloj ¢\ son positivos.

Cortantes Producen momento en el mismo sentido en que giran
las manecillas del reloj ¢V son negativos.

Par ejemplo, sea un elemento diferencial como el que se ilustra-er lo:

figura siguiente:

-
2\

Sobre las caras horizontales los esfuerzos normales son de compresidn
y por lo tanto son positivos y los esfuerzos cortantes provocen momentos:en
el sentido en que giran las manecillas del reloj, por ld gue son negativaos.

Sobre las caras verticales los esfuerzos normales son de tensién y por
lo tanto negativos y los cortantes provocan momento en sentido contrario -
al que giran las manscillaes del reloj, por lo gque son positivos.
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CURVAS  ESFUERZO-DEFORMACION

Estas curvas son la representacidn grafica de la variacidn de los es
fuerzos en relacién con las deformaciones sufridas por un material.

> £
{ DEFORMACION UNITARIA)

El valor de Pm es el méximo alcanzado y corresponde al diémetro del
circulo de Mahe.

Las formas de las curvas esfuerzo-deformacidn para arenas san las si-

lentes:
gulentes -
ARENA COMPAGTA PRUEBA O
ARENA SUELTA CORTE DIRECTO
T (DEFORMAGION)
o
ARENA CEMENTADA
PRUEBA

ARENA COMPACTA TRIAXIAL

ARENA  SUELTA

E (DEF. UNITARIA)



De estas curvas se puede obtener la sigulente informacidn:

-~ Resistencia del material.- Tomada usualmente como el méximo
valor del esfuerzo.

- Tipo de falla.- Segin sea frégil o dictil.
- Rigidez del material.- Representada por el mddulo de elas-

ticidad.

En arcillas preconsolidadas se ohtiene una curvae esfuerzo-deformacién

del siguiente tipd:

T
RESISTENCIA

Pico [T T 2 PRUEBA OE CORTE DIRECTO CON
RESISTENCA - —7/-=---== DEFORMACION CONTROLADA.
RESIQUAL

Es de suma importancie tener en cuenta la diferencls entre la resis-
tencia de pico y la residusl puesto que si estamos tratando con un proble
ma en el cual haya habido una falla previa, como pudria suceder en el ca-
so de un talud, se debe utilizar la resistencia residual y no la de pico
gue resulter{a mayor y que nos podria llevar al lado de la insegurided o
incluso a un problema seric comp serfia la falla de la cbra.

Ademés, Skempton recomienda el uso de la resistencia residuasl pars un
proyecto cuando en la mesa de suelc aparezcan pequefias fisuras, grietas,

etc.



FACTORES QUE INFLUYEN EN LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE SUELOS
GRANULARES :

- Compacidad.

-~ Forma de los grangs.

- Resistencia individual de los granos.
- Granulometr{a.

~ Tamafio de los granos.

- Presién de confinamiento.

TABLA PARA ARENAS
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MATERIAL ds tan ﬁs ﬁc tan dc
ARENA UNIFORME
DE GRANOS 27.5° | 0.52 34° 0.67
REDONDEADDS.
ARENA BIEN GRA
DUADA DE GRA- 330 0.65 459 1
NOS ANGULARES.
GRAVA ARENOSA 359 0.70 50° 1.19
ARENA LIMOSA 27°-33%| 0.51-0.65 | 30°-34° | 0.58-0.67
LIMO ORGANICO 27°-x°| 0.51-0.58 | 30°-35° | 0.58-0.70
da : é&ngulo de friccidn interns en estado suelto.

4; : éngulu»de fricci6n interns en estado compacta.
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Tipos de Envolvente de Falla:

z &y
4
4
’
7/
/
/
/7
v
v
’
4
> q i T
ARENA CEMENTADA, . ARGNA COMPACTA,
€ |

/dl/~o-

ARENA SUELTA.

LICUACION EN ARENAS:

Este fenfmeno se presenta cuando la presifn en el egua existente en
el suelo aumenta en farma tal que reduce la resistencia al esfuerzo cor-
tante del suelo al grado de volverla nula o casi nula.

Ley general de resistencia al esfuerzo cortante para syelos granulares:

S=2=(0~-u) Tan d
S{ "u" aumenta u->v , 0888 T-u —0 = S—+0

.~ existe licuascién
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Para que este fendmeno se presente es necesario que se den las si--

gulentes condiciones:

- Que se trate de una arena fina o limo arenoso.
- Que se encuentre en estado suelta.

- Que esté saturado.

~ Que se presente una solicitacidn dinédmica.

Ahora bien, ¢ porqué aumenta la presidn en el agua? Aumenta porque
al presentarse una solicitacién dindmica el suelo tiende a compactarse, lo
cual implica un reacomodo de particulas. En el momento en que las partiqg
las traten de reacomodarse, disminuyen e incluso llegan a perder el contac
to entre ellas debido a que se encuentran en estado suelto. Como ademés
el suelo estéd saturado, en el momento en que disminuye o se pierde el con-
tacto intergranular el esfuerzo efectivo también disminuye. Esta disminu-
cién de esfuerzos en la parte sGlids es tomada por el agua aumentando asi
la presifn en ella, lo cual contesta nuestra pregunta.

En reglones sf{smicas es muy importante tener en cuenta este fenimeno,
ya que al presentarse un sismo el suelo puede colapsarse y engullir parte
de la estructura desplantads sobre &1, ocasionando la falla de ésta en for

ma espectacular.

FACTORES QUE INTERVIENEN EN LA RESISTENCIA AL CORTE OE SUELOS FINDS PLAS-
TICOS:

~ Contenido de humedad.- A medida que sumenta, la resistencis
disminuye.

- Historia de consolidacién.- Preconsolidado o normalmente

consolidado.

~ Capilaridad.

- Condiciones de drenale.

- Permeabilidad.

- Velocidad de aplicacién de ls carga.
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~ Velocidad oe aplicacidn del esfuerzo cortante.
- Sensibilidac de ls estructura del suela.

PRUEEA DE COMPRESION SIMPLE:

£sta prueba es de lasmis utilizadas en los laboratorios por su gran
sencillez de ejecucidn y porgue sus resultades son de fécil aplicecién en
ia oréctica de la ingenierfa. -olamente se utiliza con arcillas y suelos
conesivas ya gue en los suelos arenosos se tiene el problema de no poder
labrar las muestras.

La prueba caonsiste en la aplicacién de una carga exlal schre la mueg
tra hasta llevarla a la falla, pero sin que exista etapa de confinamiento.
Esta es precisamente la diferencia entre una pruebs de compresién simple
y una triaxial répida.

Uebido a que no existe coofinamiento el esfuerzo total sobre la mues
tra er 1a‘urimera etapa es cero (crj =0), y este hecho hace que al tra--
tar de recuperarse el suelo aparezce en el agua que impide dicha recupera
cibr ur esfuerzo de tensidn igual a la presidn efective existente en el
sitio de donde se extrajo la muestra.

Durante la segunde etapa se aplica a la muestra un esfuerzo desviador
L, e es la resistencia del suelo a la compresidn simple.

-~ .3 simulacidr de esta orueba como una triaxial répida, un diagra-
ma de esfuerzos otales seria de la sigu.ente manmera, donde ¥z represen-
ta el -a:or de is presior efective "ir gitu", o sea la presidén de precon-
3o0lidac:or;



i{s ETAPA

u=-¥a +
como u=
como “—3
como $1

Por lo tanto, un

IT
1
i
a— PR | PR
3 Gyalz-u,
G
18 ETAPA

2% ETAPA FINAL

lq'u 1‘1,*
U = Wal,ey,
L“ Lm

Ug+ly = u=u2-8‘z

= Ty+u = I3= wz-u=0-(u2-lfz)

V’B = ¥z - up
s Q‘B + qu =

1= k‘z - u2¢qu

diagrama de esfuerzos efectivos quedaria as{:

ft =fi-urq,

= 5y

e ?“;-Xz- u,

! ls

‘

2% ETAPA FINAL
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En el pleno de Mohr en comperecidn con las envolventes de pruebas
triaxiales se obtienen los siguientes resultados, donde el circulo de ra-
ya continua es el de esfuerzos totales y el de rays punteada el de esfuer
zos efectivos:

4 KTAPA KORMALMENTE CONSOLI DADA.
> ETAPA DE PRECOMSOLIDA-
cioN. L
|
= |
rd | Re
¢ Pd ¢ e~ R
“o — ]
-
P PR
’ 2 -~ | c
f - - \

4 - \ ]
- 4 l

) \}
|
*S} L Qu e )
q il |
L 8, "3 |
L A N
i ¥z L
4 1

Para fines précticos puede considerarse que el esfuerzo desviador q,
resulta igusl al esfuerzo desviador obtenido a partir de une prueba triaxial
répida. Por ello se puede considerar el valor de la cohesién (c) como

q

o= 4 con la certeza de estar del lado de la seguridad, puesto gue "q

es eg diédmetro del circulo y "c" el radio, la cual implica que

el
T2

PRUEBAS TIRAXIALES EN SUELOS COHESIVOS SATURADOS NORMALEMNTE CONSOLIDADOS :

Las pruebas que a8 continuacifn se describen se refieren a suelos nor-
malmente consolidados o sea que la presifn ejercida por el agua en la cémg
ra triexial deberd ser por lo menos igusl & la presién vertical efectiva
actuante sobre ls muestra en el luger de donde se extrajo.
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Prueba Lenta:
a) Prueba de compresidn (incremento del esfuerzo axial).

~ Como ya se habiae dicho en las dos etapas de esta prueba se permite el
drenaje y la completa consolidacién de suelo bajo cada incremento de carga
que se le aplica a la muestra. En la primera etapa de la prueba la mues--
tra es sometida a un esfuerzo de confinamiento en todas direccliones median
te la presidn que ejerce el agua GB; en la segunda etapa la muestra es -
llevada a la falla incrementando la carga axisl P. El esfuerzo total exial
de falla serd Ty = Uy + P donde Pcoes el maximo esfuerzo desviador P.

Lo anterior puede spreciarse mejor en el siguiente diagrama:

ESFUERZOS TOTALES. PRESION DR PORD. . ESFUERTIOS EFEGTIVOS,
T [
{8 BYAPA
s ugz0 S PRy
% S,
+ + +
J. (3 ’ 1":= wu'“_s
e o 2% ETAPA.
T
fe. e
l-' Oy*R JE'%’P
“i r—_ '_q's w=0 V‘ — e V}- “3
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Durante la primera etapa el esfuerzo. totel que se aplica a 1a mues-

tra de suele es la presidn ejercida por el agua de la cémara y coma hay

una completa consolidacidn al final de la primera etapa(u1 « 0), los esfuer
205 efectivos resultan iguales a los totales. En la segunda etapa se apli
can los incrementos del esfuerzo axial permitiendo también ls completa con
solidacidn de la muestra, por lo qué al final de la segunda etapa u, = o.
Le presidn de poro o presidn en el agua durante toda la prueba es nula por
lo que los esfuerzos totales son iguales a los efectivos en toda la prueba.

Con los resultados de esta prueba y con la teor{a del circulo de Mohr
se grafican en el plang <-~& los puntos T,y “.3 que son los eg
fuerzos principales mayor y menor respectivamente. Haciendo varias prue-
bas lentas con muestras del mismo suelo y eplicando en forma creciente di-
ferentes esfuerzos de confinamiento T4, 88 pueden obterer varios circulos.

LINEA DE FALLA,

& Ll &

trl: B Y v‘n iz =

a
q

La envolvente de falla de estos circulos es una linea recta que pasa
por el origen cuya ecuacidn.es la ley de resistencia sl esfuerzo cortante

del suelo en cuestidn.

§= E‘Tand
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De la gréfica anterior se desprende que en un suelo arcilloso satura
do normalmente consolidado en prueba lenta, su resistencia se debe (nica-

mente & la friccidn interna entre sua par{culas.

El &ngulo de falla del suelo se puede obtener de la misma manera co-
mo se cbtuvo para un suelo puramente friccionante.

o 8
&= L5 +5

b) Prueba de extensidn (incrementando el esfuerzo lateral).

La primera Efapa de esta pruebe es igual a la gue se lleva & cabo en
la prueba de compresién. En la segunda etepa los incrementos de carga se
aplican lataralmente.

Si se realiza una prueba lenta de compresion y otra de extensidn en
muestras del mismo suelo, sometiéndolas a la misma presidn ejercida por -
el agua ( v3), el esfuerzo desviador que ocasiona la falla en las muestras
es igual en ambas pruebas.

En el siguiente diagrama se pueden aprecisr mejor las etapas de esta

prueba: ,
BSFS. TOTALES, PRESION 08 TORO., ESFUERZOS EFECTINOS.
% Ty
- i® CTAPA,
V'5 o D u=0 v’ v.!. T,
Arly
+ +
U,%0 o = 20 ETAPA.
D * g S L A
1“3‘“3
w0 L [

le
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Llevando al plano de Mohr los resultedos de diferentes pruebas de ex
tensibn sobre muestras de un mismo suelo y aplicando en forma creciente -

diferentes presiones de cémara tenemos lo siguiente:

LINEA DE PALLA

El polo de los esfuerzos esté localizado ahora en el punto A ya que
el esfuerzo principal mayor (0'1) actla en el plano vertical y el esfuer-
zn principal menor (0'3) actla en el plano horizontal. El éngulo de incli
nacién del plano de falla del suelo es entonces:

Del tréngulo COB : g+ 90° +3 = 180°
A= 90 d
¥+ = 180°
¥ = 180% (307 - #)
t=90%+4

Debido a que el tridngulo ABC es isdsceles por ser dos de sus lados
radios del circulo, también tiene dos éngulos igusles.

2x+ ¥ = 180°
20+ 907 + 6 =180°
o= 45° -

[N §
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Prueba Répida Consolidada:

a) Prueba de compresidn (incremento del esfuerzo axial.

En esta prueba durante la primera etapa se permite gque la muestra de
suelo se consolide bajo la sccidn de G5, perg durante la segunds etapa no
se permite la consolidacién bajo le accidn del esfuerzo desviador P. En
la primera etapa los esfuerzos totales son igueles a los efectivos y en la
segunda etapa se genera presidn de pora al no permitirse las consolidacidn
y por lo tanto el esfuerzo total es mayor que el efectivao.

En el sigulente diagrama se presentan las etapas de la prusba répida

consolidada.
ESFUERZOS TOTALES.  PRESION DE PORO ESFUERZOS EFEGTIVOS.
o Ty S,
po— M 2 o [— 19 ETAPA,
% % A% % ' U= G
A TS
~+ + +
T, U-Ty-du,
Augo -8y, — ™ 29 ETAP{&.
I
-0 N0y -4y,

lq 1@'5“1

S A Wi Ay —f

ls | T

0 -4y,

TR
W;-Au,
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Realizando varies pruebas répldas consolidadas incrementando el esfuer
20 de confinamiento en muestras de un mismo suelo podemos llevar los resul-
tados de éstas al plano de Mohr.

o
CIRCULOS CORRESPONDIENTES
% A ESFUERZOS TOTALES.
L
]
2 LA 14 |+ o T «
’! ’u ! '11

51 medimos ls presién de poro Au en el instante incipiente de falla
podemos trazar los circulos de Mohr de esfuerzos efectivos, lo cual equiva
le a desplazar hacia la izquierda el ci{rculo de esfuerzos totales una dis

tancia Au, siendo este nuevo circulo (punteado) el correspondiente a una
prueba lenta.
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Prueba Réglda: Durante las dos etapas de esta prueba no se per-
mite el drenaje y por ende no existe consolidacidn. £n la primera etapa
no se desarrolla presifn de poro si la presidn de confinamiento no excede
al valor de la presién confinante in situ, pera si la sobrepasa el exceso
de presién seréd tomado paor el agus contenida en la muestra.

En la segunda etapa al aplicarse el esfuerzo desviador se desarrolla
presidn en el agua ya que tampoco se permite el drenaje.

lv, 1’ T, TaTUP
W —— - fes
v:—' “ "—Ty; + t T, e ESRN T= Ty-ut
I l‘ I =¥r-u,
"l ¥y P
e LA U"va T,
is ETAPA 28 ETAPA ESFS. TOTALES. ESFs. EFECTIVOS.

Ty=03-us= (Yz'+u1) -(up+uy ) = ¥z - u, 3 Ty =tz -u,
El-(]',]'-u a(0’3 +P)=u= (.0'3-u)+F=ﬁ"3+P ;E1=63+P

Al igual que en la prueba répida consolidada podemas desplazer el circu
10 de esfuerzos totales heciam la izguierda una distancia Uy + Uy |y encon-
trar el circulo de esfuerzos efectives que corresponderia & una pruebs len-
ta como se aprecia en la sigulente figurg:
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Uy +uy Uy

Observando las expresiones obtenidas para los esfuerzos efectivos -
Ty v T3 , podemos motar que éstos no dependen del valor de la presion en
el agua u, generata en la primera etapa, sino que sdlo dependen del valor
W, generada en la segunda etapa y del valor dz, presidn de la muestra in
situ.

Como para todo esfuerzo de confinamiento mayor quelz el exceso de --
presidn es tomado por el agua (upy vy ésta no influye en los valores de -
los esfuerzas efectives, entonces se pueden hacer cuantas pruebas se guie
ran con diferentes presiones de confinamiento y los circulos que se obten
gan en el plano de Mohr tendrén las mismas dimensiones, pero estarédn des-
plazados ya sea hacia la izquierda o hacia la derecha. Este cenjunto de
circulas tiene las mismas dimensiones que las proporcicnadas por una prueba
répida consolidada con una presién de consolidacidn igual a la de la mues
tra en estado natural.

Al ser los circulos igueles, la envolvente de falla serd una recta
horizontal como se puede apreciar en la siguiente figura:
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G4

%
q;nLV|N1; 08 FAUA.

P
Uy ; P ,

%

Los circules de 1{nea continua representan esfuerzos totsles y el
circulo de linea punteada representa-los esfuerzos efectivos.

ARCILLAS PRECONSOLIDADAS SATURADAS:

51 sometemos una muestra de arcilla preconsolidada & una prueba lenta
podemas ohservar que en el tramo de preconsolidacidn en el plano de Mohr
la ley de resistencia es una curva y dicha resistencia éa mayor que si se
tratara de un suelo normalmente consolidada. Pare ohtenmer dicha curva --
habrfa que realizar infinided de pruebes para obtener lus puntos de tangen
cla entre los circulos y la curva descrita por la ley.de resistencia. Pa-
ra esfuerzos mayores que el de preconsolidacién la tangente a los cfrculos
de Hahf de dichos esfuerzos es una l{nea recta, o sea, que para esfuerzos
mayores al de preconsolidacién el suela se comporta como normalmente con-
solidado. Lo anterior se puede apreclar en la sigulente gréfica:
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S1i ahora sometemos una muestra del mismo suelo & una prueba répida -
consolidada también podremos observar que en el tramo de preconsolidacidn
la ley de resistencis es una curva que para esfuerzos menores al de pre--
consolidacitn el esfuerzo cortante se congerva aproximadamente canstante
y para esfuerzos muy bajos la resistencis al corte baje répidamente como
también se aprecia en la grafica anterior.

En la gréfica se aprecia que hay un punto "c¢" en gque se intersectan
las dos envolventes de falla donde la resistencie es la misma, ya sea pa-
ra una prueha lenta o para una prueba répida consolidada. Para valoresme
nores a v, la resistencia al corte es mayar en prueba'répida consolidada.
Lo que sucede es que las deformaciones producidas. en la muestra durante -
la etapa de aplicaci6n del esfuerzo axial cuando el esfuerzo de confina--
miento es mucho menor al esfuerzo de preconsolidacién, tienden a ocasio~-
nar que la muestra se expanda, pera coma en la seqgunda etapa de la prueba
répida consolidada no se permite el dremaje, es decir, no se permite cam--
bio de volumen, el sgus cuntenida en la muestra trabajard a esfuerzos de
tensidn, lo que ocasiona que los esfuerzos efectivos (¥=0- (-u) ) sean
mayores al esfuerzo nommal total. Para esfuerzos menores a o, se producl-
rén esfuerzos de tensidn en el sgue y pare esfuerzos mayores a v, presen-
taran esfuerzos de compresign en la misma.
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) Si se permitiera el drenaje en la segunda etapa de la prueba répida
consolidada el esfuerzo desviador producirfs una consolidacién en la mues
tra para esfuerzos normales mayores a LA expansiones pars presiones me
nores a o, .

La envolvente de falla de un suelo precaonsolidado en pureba répida
es la misma que si se tratara de un suelo normalmente consolidado, ya que
como la prueba se efectia sin drenaje, es decir, sin cambios de valumen
los esfuerzos sFeétivua ge mantienen constantes independientemente de la
presifn de confinamiento T3

ARCILLAS PARCIALMENTE SATURADAS:

Es comin trabsjar con este fipn de suelos cuando se trata con muros
de retencidn, cortines de tierra, terraplanes para caminos, etc. 5in em
bargo, les envolventes de falla gue se obtienen en el plano de Mahr para
arcillas parcialmente saturadas varien mucho de las obtenidas cuando el -
arcilla estd totalmente saturada. - Esto es. debido a que para estos suelos
hay que tener en cuenta la Teor{a de Falla de Mghr-Coulaomb que establece
una ley de variacidn no lineal entre los esfuerzos normales y cortantes.
Skempton propone la sigulente ecuacién:

Sf c+ [P - ug - X (u,- ug?] Tan o
dande uga presién en el aire o en la fase gaseosa.
UQB presiédn en la fase l{quida.

X = fagtnr que depende del tipo de suelo y del grado de satura-
cién.

X = 1— suelos taotalmente saturados.
" X = 00— suelos totalmente secos.
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Sin embarga, no ohstante les variadas técnicas para evaluar estas pre
siones o el factor X, este hecho results hastante complicedo. Ademds en
los lsboratorios las pruehes que se realizan son triaxiales donde sdlo se
miden esfuerzos totales. Casagrande y Hirschfeld obtuvieron les siguien-
tes curvas para una arcilla inorgénica que se pueden considerar tipices:

T o
$°f ‘ T T
g GM0 & Mtumlst» INIGIAL
(7]
[} F’/
E 5 J‘/lﬂ
£ _
3 / é :
(3 o,
5 b —

5 10 5 °
Esr. WoRMAL TOTAL P {kg/cwd]

Liness de ruptura en pruebas no drenadas para
diferentes grados de saturacidn inicial.

En el plano de Mohr las envolventes de falla son asi:

L
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En prueba lenta el suelo se comporta como si estuviera saturada, ya
que tanto gases como agua pueden entrar y salir de la muestrae sin restric
cién por las condiciones de drenaje.

En prueba répida la resistencia aumenta hasta un cierto valor del es
fuerzo o-en que el alre se comprime a tal gradoc que se disuelve en el agua
y la muestra se comporta como totaslmente saturada a partir de ese momento.
Para presiocnes mayores que T hay consolidacidn en la muestra y expansidn,
sl es menor que UE'

En la pruebs répida-consolidada ccurre mds o menos lo mismo con un po

co més de consolidacidn.

Las curvas de laa pruebas Ry Rc se intersectan en "c". Para esfuer
sos mayores gque ¢, la resistencia es mayar en la Rc y para esfuerzos me
nores que T, es mayor en la R.



EMPUJE OE TIERRAS
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EMPUJE .DE TIERRAS

Dado que el suelo tiene una determinade resistencia al corte, no es
posible pensar en formar en 81 un talud con cualquier inclinacidn sin que
éate presente problemas de estabilided. Sin embargo, en mdltiples obras

de ingenier{a es necesaric formar teludes con inclinaciones mayores a las

que se podrian formar en un suelo debido a su resistencia al corte. En

estos casos se recurre a la utilizacion de elementos estructurales que --

nos ayuden a sostener el suelo como serf{an: muros de retencifn, tabla-es

tacas, ademes, o cualquier estructura con fines de retencién. Per supuEs,
to gue estas estructuras solamente deben utilizarse por razanes de espa--

cio o caracter{eticas de la obra en cuestién que las justifiguen, no sien

do necesarias cuando la salucién al problema permita la formscidén de un -

talud estable. He aqui algunos casaos en los cuales se utilizen muros de

retencidn:

-~d

TYITIINNT?

CANAL

AGUA TR

MURO PARA AQUA
Y TIERRA.

ALMACENAMIENTO

‘I ESTRISO OE
’ MUERO PETENCON

TERRAPLEN
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H

£

TERRENO

MURD

DE RETENCION

FRENTE —~————s

L T S N NN 3

SURERFICIE. DEL REWLENO

RELLENO

NATURAL i

BASE
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De los dibujos anteriores resulta evidente la importancia de conocer
el empuje gque el terreno o relleno causard sobre el mura.

Pensemos en cudles son los conceptos por los que tendriamos que anall
zar un muro de retencidén. Para ello, hagamos un diagrama de cuerpo libre.
(oeL)

Ak
]~

~ POR VOLTED: Uomo se puede spreciar en el DCL, el empuje producido
por el relleno (EA)' tratard de voltear al muro de la siguiente -

forma:
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L)
POR DESLIZAMIENTO: También se puede ohservar que otra forma po-
sible de falla sera el deslizemiento que EA tratard de producirle
al muro.

POR-ESFUERZDS INTERNOS: En este caso habrd que revisar el estado
de esfuerzos interncs que se presente gn el muro a causa de las
fuerzas externas que actlan sobre &1, evitando esfuerzos de ten-
si6n capaces de producir la falla en el material del cual esté -
heche.

POR CAPACIDAD DE CARGA: Aqui tendremos que culder que el muro no
penetre dentro del suela (resistencia al corte), v que no sufra -
hundimientos excesivos (asentamientos)

RESISTENCIA AL CORTYE ASENTAMIENTOS
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Dimensignes Tentativas para un Murg de Retencidn:

é::(uia. 030w

2 omfm. DRENES

il I

Lol " L o Lo 3 L ST T WP
} {m
w28 QAN
*TI' ok
00 o OSH Looaoin

05 a0TH

Lo que shora nos interesa es conocer y evaluar el empuje de la tierra
sobre el muro para poder realizar un disefio que nos garantice el buen fun-
cionamiento de éste baejo condiciecnes de trahbajo.

ESTADOS PLASTICOS OE EQUILIBRIO:

Teor{ia de Rankine: - Se dice que una masa de suelo se encuentra en -
estado plastico de equilibrio cuands estd a punto de fallar, es decir, en
eatado incipiente de falla. Analicemos una muestra diferencial de suelo

a una profundidad "z" y veamos qué es lo que sucede en ella.

¥ = PESO ESPECIFICO DEL SUELO .
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Supongamos que este depdsito de suelo se expande en direccién hori-
zontal. Esto seria equivalente a someter la muestra a una prueba triaxial
en la cusl el esfuerzo vertical permanece constante mientras que el esfuer
zo horizontal va disminuyendo. Evidentemente el suelo tiere una clerta re
sistencia al cﬁrte y llegaréd un momento en que para un determinado valor -
del esfuerzo horizontal la muestra fallard bajo la accidn del esfuerzo ver
tical fijado. Gréficamente esto se puede apreciar de le siguiente forma:

G A

LINEA DE FALLA

-
-
W\“ trh,_ “-n, S

El esfuerzo vertical (<rb) permangce constante, por 1o que ese punto
siempre serd el mismo., E1 esfuerzo horizontal Grh») va disminuyendo hasta
el momento en que el circulo de Mohr sea tangente a la linea de falla, A
partir de aqui, los esfuerzos horizontales no padrén disminuir més puesto
que se produciri{a la falla del suelo. A este valor de la presidn horizan
tal se le conoce como presidn activa (Pa) y ala relacién entre la presidn
horizontal y la vertical se le llama coeficiente de presién activa.

T. =T = Py = presién activa.

09)

n = Coeficiente de presidn activa.
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De igual manera, s upongamas que el depdsito de suelo se comprime en
direccidn horizontal. Esto eguivale a considerar a la muestra en una prue
ba triaxial en la cual el esfuerzo horizontal se aumenta y el vertical se
mantiene constante. También agui llegard un momento en que el circulo de
Mohr serd tangente a la linea de falla y la presidn horizontal no podrd ay
mentar mas. A este valor de la presidn horizontal se le conoce como pre-
sibn pasiva (Pp) y @ la relacifn de ésta con la presidn vertical se le lla

ma coeficiente de presidn pasiva (Hp).

ESTADO ESTADO PASIO

ACTIVO

LINEA DE FALLA

CIRCULD QUE -
CORRESPONDE

AL ESTADO OE LA
PRESION ACTIVA

presidn pasiva.

u

4
u
X
[

presidn vertical.

9
u

)
"
W

P K
P
; 7, Ky (2)

Hp = Coeficiente de presifn pasiva.



-56-

A los valores de la presién activa (Pa) y pasiva (Pp) se les conoce
como estados plésticos de equilibric de Rankine. Al intervalo comprendi-
do entre estos dos valores se le conoce como estado elédstico de equili-
bria.

De las ecuaciones (1) y, (2) se pueden despejer los velores de P y Pp,
quedando

P =K, P = (3) y P =K P - (b)

a“ "'y p® v

En las ecuaciones (3) y (4) se puede observar que las magnitudes de
las presiones horizontal y vertical son diferentes entre sf, puesto gue -
los valores de HA v Kp son diferentes de la unidad para cualquier suelo.

Ahora bien, en el plano de Mohr podemos ver que la presidn vertical
es mayor gque la horizontal en el estado activo 3y gue en el estado pasivo
le presign horizontal resulta mayor que la vertical.

!A qué podrismos atribuir estas diferencias? La razon, o mejor di-
cho, la causa, es la resistencia al corte del suelo. En el estado activo
el esfuerzo tangencial se opone al wfecto de la gravedad provocando asi -
que la presidn horizontal sea memor. En el estado pasivo los esfuerzos -
tangenciales se superponen a la gravedad para contrarestar las grandes --
presiones horizontales, causando asi que la presidn horizontal sea mayor
que la vertical.

ESTADO ACTIVO. ESTADO PASIVO

R

zl-
AL
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En contraste con los suelos tenemos el agua, cuya resistencia al cor
te en condiciones estéticas es cero. Debldo a esta caracteristica (S=0)
del agua, la presidn en ella se transmite con la misma magnitud en todas

direcciones.

SUELOS FRICCIONANTES:

Presién Activa:

(X
€l éngulo de inclinacién del pla
DLAND 86 FALLA =
' no de falla se puede cbtener facil
T i mente de la siguiente expresidn:
2 o+ (50 - #) = 180°
8 o 8
o] ks . '=¢ gtz 0 o= 45 +7 ANGULO DE FALLA
. 0°~

La presion activa estard dada por:

Pp = HA&z

¥ y z son conocidas, por lo que lo dnico que falta por determinar es HA.
Para ello, tomemos el triéngulo OCT de la figura anterior:

— (5)

.‘%||:.'|

S¢V\¢=

= Xz-¥a ¥z , por ser el radio del c{rculo.

.2
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OT =k Ve + _zrx_-ix.x.z_

Sustituyendo estas expresiones en (5):

¥ —zkﬁz _ ¥z —Ka¥'z ) _
lkﬁ+3.l_‘2.&!!. _xl_;_k_é.’-_ ¥z (1+K,)

sen d =

sen 4 =—-'|-i—!é:— = (|+K4) S¢'\¢ = |-k,

sangd +K, sangd = |-k,

K, san ¢+KA = | —san ¢

(14 sen ) =] —sen §

A A e COEFICIENTE ACTIVO

y por lo tanta:

R= [‘rr%?r%] ¥z PRESION PASIVA
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En la Ec. anterior podemos apreciar que si se trata de un mismo mate-
rial de relleno, el &ngulo de friccidén interna (4) y el paso especifico (¥)
serén constentes. Esto nos indica que la presidn variard en forma lineal -

con la profundidad (z); obteniéndose el empuje del volumen del prisma de -

presiones. Este empuje estard aplicado en el centroide de dicho prisma.

Oe cualquier manera, aungue se tengan distintos materiales de relleng,

es decir que # v ¥ varien, el empuje se obtendrd del volumen del prisma -
de presiones.

Presidn Pasiva:

gy = cte.
Z 4 T3 ve aumentando hasta pravo-
i ‘ car la falla.

.
\\
\ L0
- M 2 -
o T, v,-x.w fé L wj_ ‘ Ty Kp¥'z

Nuevamente en el triénguln oTC:

san ¢ =-§-

o= te¥r-¥

2

Bo= ¥o —Hebr-Ve



kel z - %3 Kele =¥

o z _
san § = TP TET il VXY i3
s¢“¢=&z(k,,:l = Ko+

(Kp+1) san g =Kp -1

Kp san¢+san9f =K, —!
Kp = Kpsa.nyS s |+ seng

kp(l— sen g) = |+sengd

K, = Ltsa COEFICIENTE PASIVO
p |~ san
— + sewn
Pe= [l- sen é] g

£l édngulo de inclinacién del plano de falla se obtiene fécilmente del
tridngulo cuyos vértices son vy TyP, dela siguiente manera:

(45°+ L)+ 20° =180" - ¢
o¢ = 90° - (45" + -i‘-)

= 45° - L.
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SUELOS COHESIVOS FRICCIONANTES:

Presifén activa:

=== activa:
-y
T
Il Ko fog -
A 'on.o*",““ c ¥ L
ek

Tan

AL = KAVE“"&—%"&Z 4—97

=I”EM“?«%¢" Ya ke 2o

En el tridngulg ACT:

- !E"_rkd-i = V! (1 KA\
en g= ¥z 4KA!‘1*-1%? ¥a(1+k,) *-—-97
2

[?fz (1) + _L-]sa\ $ = ¥z(1-K,)

2c

= 8'1[1- sen $-K, - KAmﬁ]

61

'Del tridngulo PTG
20¢ + (90 - d) = 1gp°

=459 g ANGULD DE FALLA

Tan g S ¢ = ¥2(1-K,) - ¥z sen PU+K,) = ¥z [(1-KA‘)— Bawn 56(144(.\]
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3:95 san ¢ - 2c cosgﬁx X'z[1~t-n¢—l(‘(1+-s¢v\¢)]

Coa

2¢ cos ¢ ~¥z(1- saen @) =¥z K, (1+san )

B o Yz(-send) - 2¢c cos & COEFICIENTE ACTIVO
¥z (1+ nan )]

Es muy comin en la literatura de la MecAnice de Suelos encontrar a los

coeficientes K, y Hp en términos de Ny, factor que depende del éngulo de --
friccién interna (d).

= Tad (45°+ £)

2 1-cos 2R
Sabemos que Tan~ A= —rcos oA VY aplicando este identidad
trigonométrica tenemos:

I

$
2 (e, - y-cos {4+ ) 1-cosarr+ ) .
T (45 _é—) 1+ cos 2(45" + —g—) 1 + cos(acr+ @) (A>

Por otro lado sabemos gue el coseno de un &ngulo es igual al seno de
su suplemento, es decir:

cos (A0°+ @) = san (-@) = — san ¢ .

Sustituyendo este resultado en (A), tenemos que:

Tox (“5'*'_5.'\)- 1= (- sen &) 1+<¢V\¢

1+(~ san @)  1-send
y por lo tanto sabemos que
o, %
Ng= Tod(tses-g)= de2onf (6)



Por otro lado:

Tadd (1574 £) = -11-:;;'%' = Ng

Ton (s 4 - RS -

Sacando el reciproca:

1 o | Amend | ]
Tan (45°+ ) 1+ san & INg'

Multiplicando y Dividienda por (1 + sen #) dentro de la rafz:

1 Jpw A= sand) ' (trsendli-send

Tan (45"4-%- (1+ sa2n )4+ san @) 1+ sen ¢

Pero

(1+sanP)(A-send) = 1~ sed ¢ = c_osqu )

Regresando & la expresifin anterior:

A ﬂhmﬂl-a«ﬂ icos" é' - OS5 é
Tw,\(‘ﬂ‘b

1+ san ¢ 1+ sen & 1+ vendh

. ) . 1 Sog - 1 - (7)
+ sen
"
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Sustituyendo los resultados de las ecuaciones (6) y (7) en la expre-
816n del HA para suelos cohesivaos-friccionantes:

K = 82 (1= sand)- 2¢ con b - - _2c
A ¥z (A +sand) Ng ¢\,

P=a ¥ _ _2¢
A N’s \/N,

PRESION PASIVA:

[
0'1 =8z = cte.

G5 8e va aumentando hasta pra-
vocer la falla.

>

%, ol W % “3; Kele

S o B2(ke=1)

san = Kotz & ¥u + -‘%ﬂ—;- 2 (K1) + -i-,“k—"
2

{?l (Kp 1) + 7%;‘:‘-;-} san ¢ = ¥z (Kp=1)
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-—.l:i—fj; san é = §a(kp-1)= ¥2(kp*V sand = ¥2 [(Kp'ﬂ'(‘(e*‘) sen ¢}‘ §2 [('1' send) ‘KP““"‘*”]

2¢ cos ¢= 8‘1‘.('1‘54"05)"“9("““4 = ‘x‘[("“"d’)“KP“' ““d’ﬂ

2¢c cos p+¥i(lroamd) = ¥ kp(1-ﬁ¢h¢)

COEFICIENTE PASIVO

K= ¥e(lesand) + 2¢ cos d
e ¥z (1~ san ¢)

Para poder expresar la ecuacidn anterior en términos de Ny habré
que encontrar la relacidn entre cos d vy Ng

1- gend '
o 1o et [

&mé)(‘\- sm_é) - 1--.»¢V\I¢ - cost
1-sen ¢ \~ song {-sang

1+ san ¢ =

1+ sen . _Con é

cos {-san @
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De la Ec. (7) sabemos:

con | A Lt_“%é
1+ san b JTC"" Ng = coa

Sustituyendo en lo anterior:

1+‘$¢V\é-J—N—‘|_ C.O$é

Cos ¢ 1- sand

O - 2 — (®)

1= san

Sustituyends (8) en la expresién del Hp tenemos

- 2N
KP N¢ + ¥z

Ppaprz = xz N¢+2CJ—N_}‘

X = 45°- —%— ANGULD- DE FALLA



SUELOS COHESIVOS:
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Sustituyendo el valor de 4 = 0% en les expresiones del HA y Hp para

suelos cohesivos~friccionantes obtenemos:

Ng = 1+ san & - At man0°

1~ san ¢ 1~ sen O° =1

2
Kam 1= 5 COEFICIENTE ACTIVO.
Ko= 1+ 22 COEFICIENTE PASIVO.

y por lo tanto:
P =¥z~ 2c

pp= 8‘14 2C

y - x= H45° ANGULO DE FALLA



En resumen tenemos lo siguiente:
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Ka K,
SUELO
FRICCIONANTE {A=send _ o ayee Sy 3 [taand _ o 2o, S1o

| + sen @ _Ta.'\(‘ii Ts % 1_‘¢:¢ qu\(lis ""t') Né
COHESIVOS - 1 L 1 .
$olt-samd)-2¢ cosd . 1 2c | Yaltesend)lecond .\, 20N
FRICCIONANTES R TIPS o { ot (aper) g+ 258
- 2¢ 2.
COHESIVOS 1- 2 1+ 22
B R

SUELO ¢
FRICCIONANTE N Ng 82

¢
COHESIVOS -

S _ 2c

FRICCIONANTES Ng Iy Ng ¥z +2c Vi)
COHESIVOS ¥z - 2¢ ¥e+ 2

~ o
SUELD

¢ é
FRICCIONANTE 45° + —- 45° —~ ——
COHESTVOS - é ¢
o - o _ P

FRICCIONANTES 45% e N - 3
COHESIVOS 45° 45°
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EMPUJE ACTIVO:

El empuje ectivo estard determinado por el volumen del prisma de pre
siones.

Haclendo un diagrama de presiones vertical y horizontel tenemos:

R!ﬂTI(AL EORIIMTAL
* R £ Loy Ca K £
z
H
KYE
t *—¥H —\:F Y TR
KXW

Esta expresifn nos permite calcular el valor del empuje activo y de-
pendiendo del suelo con el gque se trebaje, friccionante, cohesivo-friccip
nante o puramente cohesiva, el coeficiente activa de presiones HA tendré
que valuaerse con las expresiones vistas anteriormente que correspondan al
suelo en cuestidn.



EFECTO DE UNA SOBRECARGA:
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El efecto de una sobrecarga, en cuanto a presién ee reflere, puede ch

tenerse ficilmente mediante la aplicacidn del principio de superposicidn.

q:

q

sobrecarga uniformemente repartida.

Los diagramas de presiones vertical y horizontal quedarén de la si~

guiente manera:

-\

Pa Kp(fasq)

**=

; (¥H+a) " 'I‘!.mﬂc»}} r

P

VERTICAL

Roluoung
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Por lo tanto, la presién activa es:

B= KA(X'U'Q.)

Sustituyendo HA para cada uno de los suelos, llegamos a las sigulen-

tes expresiones:

S -l ___2¢ . = fe 2s
K‘Fu{c. N‘ ) KA“..“" N* (Y1+Q\m ) KAM ‘ yl"“},

SUELO FRICCIONANTE Ba= ilﬁ'-_i_.
]
- drrq L _2c
SUELO COHESIVO-FRICCIONANTE R ™ =

SUELO PURAMENTE COMESIVO

B o= ($24q) - 2

EFECTO DE LA PRESION EJERCIDA POR EL AGUA EN EL EMPUJE OE TIERRAS:

Supongamos un muro de retencidn en cuyo relleno podemos encontrar el
nivel de aguas freéticas (NAF) a una clerte profundided de la superficie.
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La presidon ejercida se puede dividir en dos partes, una provocada por
los sflidos del relleno y la otra por el agua.

Dada que la presién en el agua se transmite con la misma intensidad
en todas direcciones, ésta no se ve afectada por el coeficiente de presio
nes HA para obtener su magnitud en el sentido horizontal.

En cambio, en los sdlidos s se requiere afectar la presifn vertical
par el coeficiente de presiones. Por este hecho, tendremos que valuar la |
presidn vertical efective (F’v = P, - u), para poder prescindir del efec~
to del auga.

De esta maners obtenemos la presién horizontal efectiva ﬁA = Ky ﬁv'
que es la presidn que ocesionard empuje en sentido horizontal a causa de

los sblidos.
Mediante la aplicacidn del principio de aupe;pusicién obtenemos la -

presidn total sumando ambos efectos, los del agua y los de los sblidos, es
decir:

como se puede apreciar en la figura anterior.



EJEMPLO:

En un muro de retencidn tips gravedad de Sm de altura, obtener la
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preaién horizontal active total. E1 relleno estéd formado por un arena media

namente compacta can un 5a = 2,65, e =0.6yd = 339,

Analizar los siguientes casos:

a) Relleno Seco.

b) Relleno totalments saturado debido & una fuerte lluvie, pero el

drenaje del muro esté funcionandao.

c) Nivel de agua libre en la superficie del rellenc deblido a que se

olvidé colacar el drenaje.

d) Nivel de agus libre a la profundidad d1 = 4m hajo l8 corona del
muro. Arena seca hasta la profundidad dz = 2m bajo la corona -
del muro. La zona entre d1 y d2 estd totalmente saturada por ca

pilaridad.

e) Obtener el empuje activo (EA) para los casos de los incisos ante

riores.
Solucidn

a) Obtengamos el peso seco del material:

¥o S A(2.¢5 N
2 e oy Tow,
X‘J 14 = 1+06 1. 656 /m

Lae presifn vertical P, estard dada por:

R= ¥z = 1.c56(%) = 8.280 T/t

El coeficiente de presiones KA para este suelo es:

K= 45228 - dzsma . 02w

.Y 1a presién pasiva:

B= K Yz = 0.218(8.28)

B 24413 Ton/pd



b)

T

En este caeso el suelo se encuentra totalmente saturadon pero coma
el drenaje estd funcionando no existe concentracién de agua y por
ello tampoco hay presifin en el agua.

Obtencién del peso especifico saturado:

Y= .51{!:_”_\‘.'. = [2-65¢0.6\ _ 5 om3 Ton/ v
s

{+0.6

Presifn Vertical:
Rx= ¥4z = 2.033 (5) = 10.15¢ T/t

Presibn Activa: Ko= O.2948

B= KB = 0.2948(10.150)

Po= 2.994 T/ul
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c) Como no hay drenaJe se deberd tomar en cuenta el efecto del agua,

cuyo nivel estd en la superficie del rellenc.

Diagramas de Presiones:

B w B=R-u B3P, ReRsu
S ——— e Y e R —
R,210.156 T/w U s The 8156 Y 151987 6.5499 /wd

Ty= B-u = 10156 -5 = 5156 T/

E' KA‘—’\, = 0,2348 (5.\56) = 15199 Tew/ 2

B = B+u=15199+5

B = 65199 T
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d) En este caso el NAF estd a 4m y el suelo se encuentra saturado
por capilaridad hasta 2m de profundided, por lo que los diagra-
mas de presiones serd::

£
ol
>0l

»0

L 23343
e \Td

2]
dy
']
3
E

Presi6n Verticel:

R=¥d, = 1e56(2) = 2312 Ten/2
R, =R+ ¥, (d-d,) = 332 +2.03 (4-2) = % 3345 To /o,

Ra= R+ ¥4, = 3312+ 2.003(2) = Au058 ™2,
Presidn en el Agua:
aye = 8, zym =)D = -2 Ten/o,
El agua esté trabsjando a tensifn en (1)
Ug= O T/t

Uan ¥z s (M) = 4 Tenft



-7

Presién Vertical Efectiva:
_F::l'.'lpv"\‘L

- Antes del nivel (1):

T‘-z,‘z 3.312-0 = 3,312 T/t

Después del nivel (1):

T’v‘ = a.an-00)= 522 Tl

‘-’v; 7.3ME~ C = 1.3348 Teu/ b

P, = 9.4058 - 1 = B.40§8 Tev/ut.

Presitn Activa Efectiva: B, =K,

Antes del nivel (1):

Py, = 0-2948 (3.317) = 1.1 Ten/d

Después del nivel (1):

$A1= 0,29 (6.312) = 1566 Tow/t

Po= 0,204 (3. 315) = 2.3 Teht,
)

Py~ 0-214(BH088) = 2.478 T/t



Presién Activa:

.PA- ‘PA’-lL

Antes del nivel (1):
P= 11+0 = 41 T/t
1

-Después del nivel (1):

Py = 1366+ (2) = - 0MA Ton/t,

’PA‘= 20 = 2,11 T

Pay® 241841 = 3438 T/l

e) Caso a) .
folll | BW
Ey= 2B o Gioan Tewfn,
Caso b)
Ek,ﬁLﬂ%ﬂEL- = I.M85 1;“An.
Casn ©)

™.,

= ST | 10,30 Tensd

~78-
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Casa d)
® A
2m i
EA|

@ ~044] 14

By 2-4

4
E‘.k3
@ 2.3
E" Tm

@ : 3.418

444
B A8 | 44 Tonfn,

Obtengamos la ecuacidn de la recta del diagrama de presiones entre el

nivel (1) y el (2):

Esta recta pasa por los puntos
(2.1m,0)  (-0m4,2)

2-0
PR, e, -0. 1
me e = ~O-iest

La ecuacidn de la rects geré:

y= 03651 x+b



Como pase por el punto (2.174,0)
. 0-0.6511 (2.14) +b = b= 1.6633

o= -03651 X +1.6033

Cuando X =0 Y= 1.6633

E‘: -o,qq‘;-t“%’g = - 0.0 T°"‘/m.

2.134(1.6633
E," -——L-—lz = 1.%08 /.
E, .~ Sl’nlﬂhl )

Eis w(ﬁ - 2.826 T/ va.

El empuje total serd la suma de Ep) Eq » Ep_ v E, aplicado en
1 T2 3 L

el centroide de todo el diagrama.
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METODO SEMIEMPIRICO OF TERZAGHI:

Existen varios métodos empiricos y semiempiricos para calcular la pre
sién ejercida por el empuje de tierras; sin embargo, los resultedos con --
ellos obtenidas difieren entre si. Ademés, se ha observado que el utili -
zar métodos tedricos para calcular la presidn en suelos cohesivos arroja

resultados que no representan propiamente a la realidad.

€1 Dr, Terzaghi basado en su experiencia y en informacifn obtenida a
partir de la recopilacidn de datos reales medidos en campo, desarrolld un -
método que permite obtener resultados satisfactorios.

Utilizando esta informaci6n Terzaghi obtuvo unas graficas mediante
las cuales se obtienen los valores de los pardmetros necesarios para eva-
luar las presiones horizontal y vertical en funcidn del angulo de incli-~
nacidn de la superficie del relleno con respecto a la horizontal (/3), del
tipo de material de relleno y de las condiciones de sobrecarga en la super
ficie del misma.

Estas graficas requierer la clasificacidn previa del material de re-
1lleno segdn las siguientes cinco categorias:

Tipos de Relleno para Muros de Retencidn:

1. Suelo grenular grueso sin finos, muy permeable (arems limpia o --
grava).

2. Suelo granular con baja permeablilidad debida a la presencia de fi
nos limgsos.

3. Suelos residusles con cantos, arenas limosas y material granular
con contenido apreciable de arcilla.

4. Arcillas blandas o muy blandas, limos orgénicos o arcillas limosas.

5. Arcilla dura o medianamente dura depositads en fragmentos y prote-
glda de tal manera gue el agua praveniente de una fuerte lluvia o
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cualquier otra fuente no penetre entre los fragmentas. S5i estas
condiciones no pueden satisfacerse, el arcilla no deberéd usarse
comg materlal de relleno. Al incrementar la dureza del arcilla,
el peligro que la infiltracidn de agua representa para el muro
aumenta con rapidez.

Los muros de retencidn presentan diferentes formas y condiciones de -
sobrecarga en la superficie de relleno. El método semiempirico de Terzaghi

consldera los siguientes cuatro casos:

1.) Superficie del relleno plana y sin schrecarga:

2.) Superficie del rellenc inclinada:
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3.) Superficie horizontal y sobrecarga uniformemente distribuida
por unidad de &rea:

L. Superficie horizontal y sobrecarga uniformemente distribuida pa-
ralela a la cresta del muro en forma lineal:

Para valuar los empujes horizontal y vertical se utilizan las siguien
tes expresiones:

E.“ TK\.H .
donde H es la eltura de la seccifn vertical que pasa por el pie del murg,

extendiéndose desde la parte de abajo de la base hasta la superficie del
relleng.
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que son

Nota:

v HV se obtienen de las gréficas anteriormente mencionadas y
las siguientes:
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Los nimeros en las curvas indican el tipo de suelo al qﬁe co-
rresponden segin se clasificaron anteriormente.

En materiales que corresponden al tipo (5), los célculos se efec
tdan disminuyendo H resl en 1.2 m.

-8l



El punto de aplicacidn del empuje estd en el tercio inferior de H,

es decir, @ una altura H medida a partir de la base del muro.
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teriales de relleno cuns%ituidus por trozos de arcilla, tipo (5), el empu

Je se calcula con una altura reducida en 1.2m, pero la presién resultan-

te deberd considerarse actuando a JH,
3

ra.

medida a partir de la base del muy

Para muros cuyos rellenas estén inclinadog Con respectc a la harizan
tal hasta una cierta distancia, pero que después son horizontaeles, los va

lores numéricos de laos coeficientes K,V By

guientes gréficas:
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se obtiemen mediante las si--

- Gréfices para calculer el empuje en muros con rellengs inclinados haata
clertn punto y después son haorizontales.
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Al igual que en el caso anterior, los empujes se aplican a una distan
cla de H a partir de ls base del muro y para materiales tipo (5) el célqg
lo del gmpuje se realiza con un valor de H real mengs 1.2 m.

En caso de que la superficie del relleno sea horizontal y exista so-
bre ella una sohrecarga uniformemente distribuids por unidad de érea (g),
deberd considerarse un incremento en la presidn horizontal por unidad de
&rea a cualquier profundidad debida @ la sobrecarga y cuya magnitud seré:

Pq = Dq '

donde C es un coeficlente gue depende del tipo de suelo y sus valores es-
tadn dados en la tabla siguiente:

TIPO DE SLELOD C

0.27
0.30
0.39
1.00
1.00

m & W N

En caso de que la superficie del relleno sea horizontal y ectis sobre
ella una carga linealmgnte uniforme (q'), paralela & la crésta del muro,
esta carga producird una fuerza horizontel por unidad de longitud del muro
igual a:

Pl =Co,

donde los velores de c se obtienen de le tabla anterior. Pera hellar el
punto, o mejor dicho, la linea de eplicacidn de esta fuerza se procede de
la siguiente manera:

A partir del punto de aplicacifn de la cargs q' , llamadoe C, se trazs
una 1inea recta inclinada 40° respecto a la horizontal hasta gue intersec-
te al respaldo del muro en un punto al que se le llama d1. Desde este pun
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'o g, se traza une horizontal haste gue intersecte a la vertical que ve

ocesde el opie del muro hasta la superficle en otro punto al que se le lla-

ra d. Es agul donde se considera que la fuerze horizontal P' = cgq' actla.

51 el punto d, estéd situado bajo la base del muro el efecto de la so-
brecarga se desprecia.

5
-

€1 el punto C de aplicacién de la cerge q' queds & la izguierda del
planoc vertical a-b, la regla permanece sin camblos.

Para el cdlculo de la influercis de 1a carge o' en cuanto & presifin -

vertical se refiere, el procedimiento propuesto por Terzaghi es el siguien-
te:
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A partir del punto . se trazan 2 l{neas rectas orientadas, cada una
de ellas, con angulo de &0® respecto a la horizontal hasta formar ur triég
guto equildtero. Se supone entonces una presidn P'' = gq'/ef uniformemen-
te distribuida actuando sobre la base de dicho tridngulo. Sulamepte aque-

lla parte de P'' que actle sobre la losa de cimentacidn serd cansiderada.

ql
C.
K e
t , R
f A
f \
1 v
t N
4 \
\
\ N
| \
t \
| \
: \
H \
’ \
r £ LR X

Estos procedimientos se refieren a casos en los que el suelo de apo-
yo es relativamente firme, pero er casos en los que el terrenc de spoyo sea
muy comprasible, la friccifn y adhesidn entre el relleno y el muro, que an
tes tend{an a empujar a este (ltimo hacia abajo reduciendo asi el empuje,
pueden cambiar de direccibn a causa de algln asentamiento. Esto incremen-
tar{a el empuje en forma muy considerable, por lo que Terzaghi 1/ reco--
mienda aumentar los valores celculedos para suelos tipo 1, 2, 3, y 5 en un
50%.

Ademés, este método no considera la presencia de presicnes hidrosté-
ticas contra el muro, por lo que los muros deberén proveerse de un siste-

ma de drenaje efectivo.

A/ TERZAGHI K., Peck R., Soil mechanics in engeeniring practice, £d. Jahn
Wwilay 8 Sons, 28. edicidn, 1967, pag. 368.
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COMPARACION DE RESULTADOS OBTENIDOS UTILIZANDO EL METODO DE RANKINE Y EL
SEMIEMPIRICO OE TERZAGHI, MEDIANTE UN EJEMPLO:

EJEMPLO:

Calcular el empuje horizontal sobre los siguientes murcs de retencién
utilizando tanto el método de Rankine como el de Terzaghi.

o) D)

ARENA MEDIANAMEBNTE
COMPACTA SIN WINDS.

ARCILLA DE
CONSISTENCA BLANDA.

Sn Fa® v ¥a1aY/W, . Cr2.7/md (PRUEBA RAPIOA),
Pet.6T/wd,

im 1m

Solucidn a)

Método de Rarkine: Métado Semiempirico de Terzaghi:

La presifn vertical Py sera: Por ser un arena sin finos este re-

Rz =(e) = 114 Tod =T lleno corresponde a material tipo -
- LA R = . £ Y X
o ” v (1), segin se clesificd anteriormen

Por ser un arena sin finos, se - te.

trata de un suelo puramente fric Entrando a la gré_f’ig:a correspondien
cionante, por lo que: te con/3 = 0° y material tipo M,
tenemos que:

K= - san 34

A e 0.292%

Ky= 500 %a/it/mm.
Py= KB, = 0.287(114) = 3.223 Y/t

1
K ® 2236
E,= _A¥..H_= _az.ﬁ..ﬂ_ilﬁ_l = a7,

E, = 9.6} m Lo E=A T/on

B ¥ k= 3 (500)(6) > 9000 Ha/m




-90~-

Como se puede observar, no existe gran diferencia entre los resultados
obtenidos con ambos métodos, por lo que podemos decir que la Teoria de Ran-
kine aplicada a suelos friccionantes arroja resultados satlsfactorios, como
1o corrobora el método semiempirico de Terzaghl basado en resultados reales
obtenidos en la préctica.

Solucién (b):

Método de Rankine: Método semiempirico de Terzaghi:
La presién vertical P seré: Por ser un arcilla de consisten
Ra¥e = (Lo)o) = 96 Tuld cla blanda este relleno corresponde

Para un suelo cohesivo: a un material Tipo (4).

Entrendo & la gréfica correspondien

ckwi-2e .l Sim2e | a6-2(2) te con B =0° y material Tipo (4),
A ¥a ¥a a6

tenamas que:
Ky= 0.5833 ; R=¥1-2¢ = 5.6 Tl
Como B=¥z-2c, st R~0 =» Ky= 1600 *a/u’ fn.
Yee2c =» 2= -zé"—
228 o 255,

Hacliendo un diagrema de presiones

Ei= ¥ KK = (oo (o) =

harizontsles: o E,= 28 800 *a/m
~Zcw =y "
28w
# E, = 28.8 T/ vn.
35w
L4
BeS6T/ut

El empuje serd entonces:

Eu-lzu—--—s'—‘éﬂ-- q.BT/M

e Egm 8 Ve
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Como se puede observar existe una gran discrepencia entre los resul-
tados obtenldos con ambos métodos. Sin embargo, como se comentd antes,
los resultados obtenidos con el Métaodo de Terzahi son los reales, puesto
que estédn basados en la experiencia. Esto nos conduce a pensar que los -
resultados obtenidos a partir de la Teoria de Rankine, cuando se aplice &
suelos cohesivos, no son satisfactorios y su uso en la préctica profesio-
nal imolicar{as serics peligros. Por lo tanto, para este tipo de suelos
el método de Rankine no es aplicable.

Ademés, la Tepria de Renkine supone gue la superficie del respaldo -
del muro es lisa, es declr, que no se desarrolla friccifn entre el muro y
el suelo. Este hecho rara vez es encontrado en le préctica de la ingenie
r{a civil, por lo que es recomendable el uso de otras teorfas o métodos,
como lo son la Teor{a de Coulomb y los métodos de Culmann y el de Terzaghi,
cuando no se cumplan las hipdtesis consideradas por Rankine.

TEORIA DE COULOMB: (SLELOS FRICCIONANTES)

Pensemos en un muro que detiene un cierto rellena:
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La pregunta es: ¢Cufdl es el empuje sobre el murc debido al relleng
que soporta?

Para responder a esta pregunta comenzaremos por establecer con clari-
dad cudl es el relleno que realmente empuja sobre el muro.

En realidad existen dos posibilidades:

-~ Que todo el material tras el muro ejerze empuje sobre él.

- Que solamente parte del rellena lo haga.

54 pensamos en el primer caso tendriesmos que dar por hecho que el sue
lo no tlene nunguna resistencia al corte, puesto que si se la concedemos,
resulta claro que existir{a un cierto talud capaz de sostenerse por s{ mig
mo. Esto nos llevaria a pensar que sdlo parte del relleno detrds del mu-
ro es el que lo empuja, lo cual se opone a la primera suposicifén. Perc cg
mo ademds el suelo siempre tiene resistencia al corte, por pequefia que ésta
pueda ser, tendremos que conclulir gue es la segunda opcién la que nos re--
presenta lo que sucede.

Desde luego, esto nos conduce a pensar que existe una clerta superfi-
cie de falla en el suelo que marca el limite hasta el cual un talud es es-
table por s{ mismo y que a partir de all{ ya no lo es. Es entonces el sue
lo comprendido entre dicha superficlie de falla y el respaldo del muro el -
que nos interesa, porque es &l quien ejerce empuje sobre el muro.

Basado en el razonamiento anterior, Coulomb supusa una superficle de
falla y al suelo comprendido entre ésta y el respaldo del muro lo llamb -
cuia de deslizamiento. Para simplificar los célculos supusa la superficie
de falla recta en vez de curva, peroc este hecho no produce cambios o erro-
res importantes en los resultados obtenidos.
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SUPERFICIE 0E FALLA
SUPUVESTA

El empuje scbre el muro seré ocasionado por el peso de la cufia de des
lizemiento (W). Haciendo un diagrama de cuerpo libre de la cufie podemos -
observar que las fuerzas que actdian sobre ella son el peso del relleno y -
las fuerzés E y F, que son les reaccicnes del muro y del suelo respectiva-
mente.

Este hecho nos lleve 8 pensar que si logramos conocer de alguna mane-
ra la direccién de las reacciones E y F, podremos trazer un poligeno de --
fuerzas mediante el cual se puede conocer la magnitud tantoc de E, como de
F; aunque pars nuestros fines sflo sea £ la que nos interese.

OIRECCION (€ €. ’
_~;1__\~ S W

rd
’
P F

Ay
f‘z——nmecmo« DE F.

\
\

Es evidente que este poligono nos representa el estado de equilibrio,
porque de no ser as{, el poligono no serfa cerrado.
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Ahora sdlo nos resta determinpar la direccifn de dichas fuerzas y el

problema quedara solucionado. Para ello pensamos de la siguiente manera:

Sea un cuerpo en contacto con una superficie comg se indica en la fi-

gura:
W w
| l
L (N
mm“—nn == T — ,‘-n--vrm
I MLENE

Sabemos que Fe = <N y que <= Tan é

=38 H F; ( Equ'n\ihrio\

He N = =

Por otro lado:

H= F san ¢ y N=F cos ¢

I I

'F cos ¢

H_
N <=1= Tan ¢
dande # es el éngulo de fricclén interna.

Por lo tanto, la fuerza F estard inclinada un &ngulo d con respecto
a 1a normal ‘sl plann de deslizamiento y # representa al éngulo de fric--
cifn interna, el cusl conocemos o podemos conocer mediante pruebas de la-

boratario o de campo.
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Esto nos da automlticemente la direccién de la fuerza F y sl hacemos
un razonamienta andloge al anterior, pero ahora llemendo o al &ngulo for,
mads entre el empuje £ y la normal al plano de deslizamiento que resultae--
ria ser el respaldo del muro, tendremos tembién la direccion de E y por lo
tanto podremas construir el poligono de fuerzas que necesitemos para solu-
clonar nuestro problema, que es determinar la magnitud del empuje.

Sabemos entonces gque:

gy & se miden a partir
de los vectores normales
y haclia abaja.

GUPERFICIE 0B FALLA iy
SUPUESTA

memermerse = H

wlx

LINEA PARALELA A E

42— LINEA BARALELA A F
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Trazo del Polfgono de Fuerzas: Para trazar el pol{gono de fuer-

zas todo lo que necesitamos es trazar el vector que represente al peso de
la cufia de deslizamiento W a una cierta escala que nos convenga. A conti

nuaclén hacemos pasar por su extrema inferior una recta paralela a la di--
reccidn en que actla F y otra recta paralela a la direccitn en que actla
E por su punto superior. De esta manera el poligono queda determinado
y 8blo nos resta medir a la misma escala con que se trazd W, el vector E.
Esta medicitn nos dard la magnitud del empuje (ver la figura anterior).
Los dngulos 4 y  deberén medirse de los vectores normales hacia abajo.

5in embargo, el empuje calculada como se indicd anteriormente no ne-
cesariamente es el mayor de todos los posibles, puesto que la magnitud del
empuje depende de la cufia que se haya escogido. En estas condiciones ha-
bré que encontrar la cufa critice, es decir, la que nos produzca el mayar
de todos los empujes que sea pasible celcular, y esto, como es natural,
nos llevard a un proceso iterative que nos permitird acercarnos al valor
deseadno por medio de tanteos.

Afortunademente este tedioso procedimiento por medio de tanteos puede
ser evitado medisnte la aplicacidén del método de Culmann, que nos permite
conocer la cufia critica y el valor del empuje que le corresponde a través
de un procedimiento sencillo y répido que se explicard més adelante.

Es conveniente hacer noter que el empuje obtenido con el método ante-
riormente descrito es el empuje activo (EA).

Para encontrar el valor del empuje pasivo (E_), el procedimiento es
el mismo pero los éngulos ¥ y < deberdn medirse de los vectores normales
hacis arriha como se muestra ensegulda:
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d y <se miden a partir de
los vectores normales y ha

cia arriha.

SUPERFICIE DE FALLA
SUPUESTA

(HII

-

PARALELA A E

La 1fnea paralela a F se traza de manera que pese por el punto supe-
rior del vector W y la paralela a E de manera que pase por el punto infe

rior a él.

Tebricamente < puede varisr entre o® y 4, o sea:
eSS s ¢,

pero Terzaghi indica que en la préctica se ha obeervedo que <§ varias entre
los siguientes limites:

win
|- §

< <«

njs
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Por Gltimo sOlo restas indicar que el punto de aplicaci6n del empuje
se encuentra a una distancia de H medida a partir de la base del mura,
donde H es la altura total de éste.

PROCEDIMIENTO GRAFICO OE CULMANN:

Este procedimiento nos permite conocer el empuje activo generado por
la cuia critica de deslizamiento en SUELOS FRICCIONANTES con relativa sen

cillez.
El método es el sigulente:

Sea un muroc como se muestra a continuacibn:

e meaas e ae e HORIZONTAL

VERTICAL

Como en el método de Coulomb, la direccién del empuje forma un éngulo
< con el vector normal al respeldo del muro. Como se puede gbservar en
la figura, la direccién del empuje forma con la vertical un éngulo al que

se le llama 8.

El primer paso a seguir es trazar una recta que forme un édngula ¢ con
la horizontal, donde ¢ seré medido en sentido antihorario, a la que se le
llama linea d. A partir de esta 1{nea, se mide, en sentido horario, el
éngulo @ vy se traza otra recta a 1a que se le llams lfnea ® .
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El sigulente paso es suponer una superficie de falls y calculer el pe
30 W de 1a cufa de deslizamiento por ells definida. Esta operacidn es muy
sencilla ya que basta con celculer el Area A de diche cufis y multiplicarla
por el peso espec{fico del materiaml de rellenno ¥ .

Una vez hechp el cllculo anterior, se dibuja sobre la linea ¢ un vec-
tor W que represente la magnitud del peso de dicha cufia a la escels esco—
gida. Este vector W deberd terminar en la base del muro.

A continuacidn se traza una linea paralela a la linea ® que pase por
el otro extremo del vector W. Esta l{nea intersectard a la superficie
de falla y e la linea d, definiendo as{ un poligono de fuerzas formado por
W, F y E como se puede apreciar en la figura sigulente:

/

PARALELA A LA LINEA ©

HORIEONTAL
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Sin embargo, gueda por demostrar que este poll{gono de fuerzas es el
mismo que se obtiene con el método de Coulomb. Para ello partiremos de —
la sigulente figura:

“2— SUPERFIGIE DE FALLA
SUPUESTA

A
:]om:oun\.

Como la horizontal es perpendicular a la verticel y le superficie de
falla también lo es con su vector normal n por definicién, el éngulo com
prendido entre n y la vertical (A8), y la superficie de falla y la hori-
zontal (M), serd el mismo por ser sus lados respectivemente perpendicu-
lares. Por lo tanto, el éngulc formado por el vector F . y la verticel se-

tdpa-+d .
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3T T T e e T AR S T

HORIZONTAL
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En el polfgono de fuerzas se puede apreciar que el éngulo formado por
los vectores W y F es también B - @ por ser dngulos alternos internos en-
tre paralelas cortadas por una diagonal. Ademis, por definicién del &ngu-
loa © , éste es el dngulo formado entre la verticel y el vector E, gue es
el mismo que fForman E y W en el polfgono de fuerzas, ya que W es también
una vertical.

Ahora bien, por el conocido teorema de la geometrfa que dice que cuan
do dos tirdngulos tienen dos de sus éngulos respectivemente iguasles y los
lados comprendides entre ellos también la son, estos triéngulos son con--
gruentes, es decir, iguales.

Por esta razén, el poligono de fuerzas (tridngula), obtenido por el -
método de Coulomb es el mismo que el obtenido mediante el procedimienta —
de Culmann, que es lo que se quer{as demostrar.

Sin embargo, la verdadera utilidad del procedimientc de Culmann con-
siste en que scbre la misma figura se pueden trazar varias superficies de
falla supuestas y obiterer los empujes correspondientes a ellas. Las inter
secclones entre las vectores F y E de cada una de estas cufias proporcionan
una serie de puntos gue definen una curva llamada linea de Culmann o linea
de empujes. Bastard entonces con trazar una linea paralela a la lines &
gue sea tangente a dicha linee de empujes cuyo punto de tangencia define
8l empuje méximo y a la cufia critica de deslizemiento, como se puede apre
clar en la sigulente figura:



~103-

SUPERFICIES DE FALLA
SUPUESTAS

SUPERFICIE DEL

RELLENO —\

HORIZONTAL.

- e = - ———

. Y
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METODO DE CULMANN CON UNA SOBRECARGA q :

Y1 A,

En el caso de que exista una sobrecargas linealmente repartida parale-
la al mura, la linea de empujes sufre una discontinuidad generada precisa-
~ mente por la sobrecarga q, es decir, que el empuje activo se incrementa -
; por efecto de dicha sobrecarga.

El trazo de la linea de empujes es totalmente similar al del procedi-
‘ miento cuando no existe sobrecarga, pero para toda cufa supuesta cuya su--
perficie de falla se localice en la regidn que define la linea que va des-
de el punto de aplicacién de g hasta la base del muro y hacle el lado opues
to en gue éste se encuentre, el peso W, que se colocaré sobre la 1linea #
deberd ser el de la cufia conaiderada (“1)' més la sobrecarga q, 0 sea:

wi = w o+q,

donde W, = peso de la cufe supuesta 1.

q = sohrecarga.

3 Esto nos define una linea de Culmann como la de la siguiente figura:
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Como se puede apreclar, en la linea que va desde le base del muro hasg
ta el punto de aplicacifn de q, es exactamente donde se presenta la discon
tinuidad en la linea de empujes. Esto quiere decir que es allf donde la -
sobrecarga q comienza a ejercer sus efectos, pero no antes. Ademds, gl --
punto D definido por la interseccién de la linea de Culmann y la tangente
a la que seria la linea de empujes si no existiera sobrecarga, nos marca,
también, un limite a partir del cusl la sobrecarga ya no produce efecto al
guna. El empuje en el punto D es el mismo que el empuje méximo que se
obtendria sin sobrecarga y a medida que nos alejemos de é1 hacia afuera -
de la zona de influencia de q, el empuje disminuye.

En lo siguiente, al empuje obtenido con sobrecargs se le denominaré
E' y al obtenido sin ella, E.

Para la obtencién del punto de aplicacidn del empuje, E' se divide en
dos partes: . E y AE

E + AE = E!
AE = E' - E

Como siempre el punto de splicacién de E se localiza en el tercie in-
ferior de H, es decir, a una distancia H medida a partir de la base del

3
mura.

Para chtener el punto de aplicacidn del incremento-de presién AE, se
procederd como sigue:

Desde el punto donde g se encuentra aplicedas se trazan dos rectas, una
paralela a la lineas 4 y otra paralela a la auperficie'de falla tal y como
aparece en la siguiente figura:
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N - UPERRCIE
OE WFALLA

ﬁ — = o~ HORIIONTAL

La interseccién de estas rectas con el respaldo del muro nos definen
el segmento ab . El incremento de empuje AE estard aplicado en el ter-
cioc superior de dicho segmento, o sea a i, medido desde b.

3
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TEORIA OE COULOMB PARA SLELOS COHESIVOS-FRICCIONANTES:

Sea la figura siguiente:

Y e SUPERFICIE SUPURSTA
AT o A

Las fuerzes que aqui actlan son:

- El peso de la cuiia W.

- La reaccién F formando un éngulo ¥ con respecto a la normal
al plano de deslizamiento.

- C, gue es la manifestacidén de la cohesién del suelo y actla
peralela a1 plano de deslizamiento.

- E1 empuje activo E.

- La adherencia entre el muro y el suelo C' y actla paralela-
mente al respaldo del muro.

La ley de resistencia en el suela es:
S= c+ §Tan ¢
La ley de resistencia en el contactoc muro-suelo es:

= '
Sm-e c'+ @ Tand

Por lo tanto, las magnitudes de C y C' se pueden calcular como:

C=cl y €' = c'l',
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donde c = cohesién del suela.
c' = cohesién o adherencia en el contacto muro-sue
lo.
1 = longitud en la que actls C.

'
1' = longitud en la que actla C .

Estas fuerzas forman un polfgono cerrado que naos representa el estado
de equilibrio y cuya construccidn es similar a la de los polfgonos de los
casos anteriores:

1.) Se traza el vector W que representa el peso de le cuila supuesta.

2.) Se traza una paralela a la superficie de falla que pase por el
extremo inferior del vector W y se coloce sobre ella el vector
que representa la fuerza C.

3.) Por el extremo superior del vector C se hace pasar una paralela
afF.

4.) Se traza una paralela al respaldo del muro que pase por el extre
mo superior del vector W y se coloca sobre ella al vector que re
presenta la fuerza C'.

5.) Por Gltima, se hace pasar una paralela a E por el extremo infe--
rior de C'. La interseccidn de esta recta com la paralela a F
nog define dos vectores, F, que va desde C hasta dicho punta, vy
E, que va desde dicha interseccién hasta C'.

Como es natural la magnitud de los vectores £ y F dependerd de la es
cela previamente escogida.
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Se recomienda supaner diferentes superficies de deslizemiento para cb
tener el valor méximo del empuje. Por otra parte, deberf recordarse que -
la cohesién, en general, tiende a disminuir con el tiempo, lo cual puede
dar lugar a que el empuje real resulte mayor que el calculado mediente es-
te procedimiento.

METODO DE COULOMB PARA DETERMINAR EL EMPUJE EN PRESENCIA DE FUERZAS SISMICAS :

El hecha de que se presente una fuerza sfsmica causa la aparicifn de -
una fuerza horizontal (cW), cuya megnitud se considera un cierto porcentaje
del peso de la cufa. Como es légico, al ser horizontal, esta fuerza trata-
vé de empujar al mura, produciendo as{ un cembio en la magnitud del empuje.

Para calcular la magnitud de este nuevo empuje se procede de la siguien
te manera:

1.) Se traza el vector U a la escala conveniente.

2.) A partir del extremo inferior de W y en direccién perpendicular
a él1 se traza el vector cll, que es el producto del coeficiente
sismico (c), y el pesa de la cufia (W).

Los diferentes valores de c (coeficiente sf{smico), se obtienen
del reglamento de construcciones segln .la zona en que se encuen

tre la obra.

3.) Se traza una recta paralela a F que pase por el extremo final de
cl.

4. Se treza une recta paralels a £ que pase por el extrema superior
de W.
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De esta manera queda definido el poligono de fuerzas como se muestra
enseguida:

Una fArmula aproximada para determinar el punto de eplicacifn de la -
resultante del empuje del suelo sobre el muro en presencia de sismo cuando
la superficie del relleno es horizontal, es la siguiente:

1+ 2¢ H

- s ————— -

H 1+¢cC 3

R

donde ¢ = coeficiente sismico.
H = altura total del muro.
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Desde luego, este método requiere de varios tanteos hesta encontrar -

< el empuje méximo correspondiente a la cufim critice. Por este hecho se pre

senta a continuacifn el procedimiento gréfico de Gulmann pera obtener el -

empuje en presencia de sisma con el gue se evitarén dichos tanteos.

- PROCEDIMIENTO GRAFICO DE CULMANN BAJD SOLICITACIONES SISMICAS:

El procedimiento es bAsicaemente el mismo que para cuando no existen

. solicitaciones s{smicas excepto con una pegquefie modificacidn:

1.)

3)

4.)

5.)

Se trazan las 1lingas ¢ y © como se indicd anteriormente.

Se traza una linea normal a le linea ¢ a partir de donde ésta
comienza.

Se dibuja sobre la linea # (LA) el vector W que represente el
peso de la cufia de falla supuesta a la escala escogida.

Sobre 1a l1{nea normal de L # se coloca el vector cW obtenido
de multiplicar el coeficiente sismica "c" por W.

A partir de donde termina cW ese traza una linea auxiliar parale
lamente a la aupérficie de falla supuesta.
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6.) Par (ltimo, se dibuja una linea parslela a la linea @ (LB ), que
pase por el punto en donde comienza W, es decir, su extremo supe

rior o inicial.

El segmento comprendido entre los puntos de 1ntersgcc16n de esta 81
tima linea con la paralela e la superficie de falla supuesta y L# nos de
fine al empuje E. Ver la figura siguiente:

4

Vd
o SUPERFICIE SUPUESTA
DE FALLA

PARALELA A LO
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€1 pol{gono de fuerzas obtenido mediante este procedimientn es el mis
mo que el que se obtiene con el método de Coulomb, como se puede aspreciar
de comparar ambos poligonos. 2/

Bajo 1a misma filosof{s utilizada en el procedimiento de Culmann sin
tomar en cuenta el efecto de la fuerze sismica, se puede obtener para el
caso que ehora nos ocups la 1inea de empujes y el empuje méximo debido a
la cufia critica de deslizamiento como se muestra enseguida:

2/  CORRAL VALENZUELA, Lebn Vizcafno, Método de Culmann Madificado para
Anélisis por Sismo en Muros de Retencién, Revista Ingenierfs # 3,
1983. :
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®,0,®,®4® SON LAS SUPERFICIES SUPUESTAS DE FALLA.
9
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FORMULA APROXIMADA PARA DETERMINAR EL PUNTO DE APLICACION DEL EMPUJE
SISMICO:

Para lograr este obJetivo tendremos que encontrar en primera ingtan-
cia el empuje sismico Eg v la cufla critice correspondiente como se indicd
antes. A continuacidn se calcula el empuje estdtico E correspondiente a
la misma cufia pero sin tomar en cuenta el efecto de la fuerza s{smica.
Haciendo la diferencia entre estos empujes se obtiene el incremento en el
empuje AE debida & la solicitacién sfsmica. Dicho incremento se supondré
aplicedo en el centroide de la cufia critica y el empuje E actuando a H )
medido a partir de la base del mura. ‘ 3

Para calcular el punto de eplicacidn de Ea tendremos que trabajar con
las proyecbiones horizontales tanto de € como de AE.

Resumiendo:
AE = Es -
Ex = £ gen®
AEX = AE sen®

8 = éngulo entre la vertical y E.

Esto es porque el empuje sismico Es y el estdtico €, actlan en la mis
ma direccién por tratarse de la misma cufla, ver la siguiente figura:



/

/a—CUNA CAITICA

2L

Ahora bien, Ex v AEX eatardn aplicados como sigue:

-118~
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Localizando el punto pera el cual le suma de momentos producidaos por
Ex y AEx sea cero encontraremos el punto de aplicacitn de la resultante
de ambas, es decir, Es'

AE () = Eib y=ath 3 2oty wy y=z-4
a= 3-&: -
AE (y-b) = E,b
AE,y-AEb = E.b
b(AE, +E) = AE,y
ba —AEH
AE + E,
Ha= 4-¢b

A
Ho= 4+ et

. 'Hﬂg_"'_.‘.ﬁ.!jl_-_&)_.

o . 3 AE, + E,
z= distancia medida en forma vertical desde el centroide de la
cufia hasta la base del muro.
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ANALISIS Y DISEAQ DE UN MURD DE RETENCION:

Como el principio de este cap{tulo se comentd, los conceptos por los
cuales se debe analizar un murc de retencién son:

- Anélisis por volteo.

~ AnAlisis por deslizamiento.

- Analisis de los esfuerzos internos.
- Andlisis por Capacidad de Carga.

- AnBlisis Sismico.

a) Analisis por Volteo:
Conasiste en dar al muro el peso suficiente para que garantice su
estabilidad en el sentido de eviter gque gire alrededor de un cierto punto,
al que llamaremps A.

donde lum = Peaq del muro.

W, = Peso del relleno.

EA = Empuje activo.

Ff = Fuerza de friccidn que se opone al deslizamiento.
N = Reeccibn del suelo. .

Ep = Empuje Pasivo.
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Cuando el muro gire alrededor del punto A, le fuerza normal o reaccidn
del suelo N se recaorre hacia ese punta, lo que hace que N no produzca mo--
menta alrededor de él.

Az,
I

En ese instante el momento resistente serd:

Mo =Wy dp+ i dp

El efecto del empuje pasivo Ep se desprecia.

El momento actuante seré:
MA = EA ha
El factor de seguridad F.S. serd entonces:

F.S. = '?;
A
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En ia préctics se recomienda utilizar ur factor de seguridao contra
volteo de '

F.5. 3 2.5

b) Amélisis por Deslizamiento:
Como el empuje activo tratard de hacer deslizar al muro, deberd
tenerse une fuerza de fFriccidn Fe que lo evite.
La fuerza de friccién estd dada por la sigulente expresidn:
F
F=»‘r(hlm¢wr)

o = coeficiente de friccidn entre el material
que constituye sl muro y el suelo de apoyo.
£l factor de seguridad queda definidc entonces como:
F
F.S. = _E_f
A
En la prictice se recomienda usar

F.5. 3 1.5

Valores sproximados de .« para difersntes tipos de material de
¢ cimentacidn contra mamposteria, son:

TIPO DE MATERIAL <
- Suelo gruesc sin fings. 0.55
-« Suelo gruesoc con limo C.45

no plastico.

Para terreno de cimentacién arcilloso, el coeficiente de friccifin
entre la mamposteria y el arcilla es en general bajo. Por esta -
razén se recomienda colocar entre ellas una caps de 15cm. de gra-
vas y/o arenas angulosas. Con esto el zoeficiente de friccidn er
tre la grave y/o arena y el arcille se ouede tomar comp 4 = G.35.
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c) Analisls por Esfuerzos Internos:

Debido a la baja resistencia a la tensidn presentada por las ro-
cas es conveniente evitar que este tipe de esfuerzos se presenten
en el mura, lo cual implica la revisidn de los esfuerzos inter--
nos. Para ello haremos usoc de la farmula de la flexidn eldstica,
cominmente conacida como férmula de la escuadria (“.=_§_:£I4_ g
Haciendo un corte horizontal la distribucidn de esfuerzas sobre

el muro puede ser cualquiera de las siguientes:

M 8 — « B "

1 a g ry ~
p———i} —t e
8/2 £F, @ ®/3 5K, B/

+ + + +{
¢ t f, o

+ + +
¥ - ¥ +— B +

MCN
IF, ® ‘A_I B -
4 - R T//;/FIJ,
f,

s L

Donde "e" se calcula haciendo la suma de momentas en el centroide

de la seccifin de todas las fuerzas actuantes igual a ZFVe , B8

= = * + + H
decir, M ZFVe y M + urdr X qudm - EA =
Como lo que nos conviene es evitar la presencia de esfuerzos de
tensidn tendremos que hacer que la resultante de las fuerzas ver
ticales ZFV pese por el tercio medin, como se puede spreciar
en las figuras (1), (2) y (3).

Debido a que las distribuciones de esfuerzos de las figuras (1)
y (3) son casos particulares de la distribucién de la figura (2),
tomaremos a &sta pare hacer un estudio generel:



/8 | \ 82 L
. a - !
1 " e
P
+ .
\ T
4
5 ‘L
e
I B
.= "
px
-4
a .z B/
¥
1 *
IF,
-+
"] B X,
f A

La férmula de la flexidn eléstica quedsrd entances:

£F
v + M
U= ——A- -— -I-y ......(A)
. @ | e
. 12 12 12

. A = bh=(1)(8)= B;MaszE

“124=
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(S Has]

Para los valores extremos del esfuerzo Fz y F1 y ¥ =

Sustituyendo en (A):

F IF e IF BIF e
8 v v
f, = L + L <) = + ———
2 a8 .B.i 2 B B2
2
Como e = 5 - @
7 63iF G -a) BrrissF E-a)
F = v, v'2 - v v 2
2 8 82 BZ
. EZFV +3 EZFV - BiFva
El2
4LBEF ~G6LF a
f = v v
2 B2
ZFV
Fz = -2— (4B - 6a)
8 .

Haciendo un procedimiento andlogo al anterior:
SFV .
f = === (6a - 28)
1 g2

Para que no se presenten eafuerzas de tensifn las expresiones ob-

tenidas anteriormente para fz v f1 deberén ser positivas, ya que en mecd

nica de suelos los esfuerzos de compresidn son de este signo.

d) Andlisis por Cepecidad de Carga:

En este andlisis se requiere revisar la capacidad de carga por re-

sistencia al corte del suelno. Para ello Meyerhoff da uma recomendecién --

préctica adoptada por el reglamento de construcciones del D.F., que consis

te en utilizar un ancho reducido dado por la siguiente expresidn:



B' =8 - 2e

donde B = ancho resl de la base del mura.

e = excentricidad.

Para calcular la excentricided partiremos de lo siguiente:

zas verticales.

-126~

R = Resultante de las fuer-

R, R,= Resultante de las fuer-
. zas horizontales.
R R = Resultante total del sis
i tema de fuerzes.
l -]
PU———
B2

M
M=Rv.e§ B= R—v-

Ry =l + Uy

H
(M= U d, - Ud, =€y =

——
B/2 -

La presidn transmitida por el murc sl terreno serd entonces:

- RU - lum-i-mr
9 =g BT x 1

9 & O
Qg = capacidad de carga admisible del suelo.

En la prictice se recomienda usar F.S. » 3.
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e) Analisis Sismico:

Como antes se comentd, un sismo provoca un cambio en la magnitud
del empuje sobre el muro, por lo que serd necesario revisar nuevamente la
estabilidad del muro par los cuatro conceptos anteriormente descritos con
el nuevo valor del empuje. Este valor del empuje puede obtenerse con los
métodos de Coulomb o el de Culmann ya estudiados para el caso en el que
se presenta sismo. Es evidente que este tipo de andlisis solamente se ha-
ré en zanas sismicas y que los factores de seguridad a usar son los corres

pondientes 8 solicitaclones accidentales.

' FACTORES DE  SEGURIDAD !

SOLICITACIONES.
CONCEPTQ PERMANENTES ACCIDENTALES
VOLTED 2.5 1.8
ESFUERZOS INTERNOS - —
CAPACIDAD DE CARGA 3.0 2.0
DESLIZAMIENTO 1.5 1.2
Drenaje en Muras de Retencién: Uno de los puntos que requiere mu

cha atencién en el disgﬁo de un muro de retencién es el drenaje. La im-
portancia de éste se deriva de la necesidad de mantener constente el empuy
Je bajao el cual se disefid el murg, ya que dicho empuje podria verse afecta
do por el aumento de la presidn de pore generado, a su vez, por la infil-
tracién de agua proveniente de alguna taormenta o fendmeno similar.

Par esta razdn se reguiere disefiar un sistema de drensje dentro del
muro de retencidén que permita el flujo del agua hacla afuera de é1, evi-
tando asf que la presién en el agua aumente y que esto traiga consigo el
aumento del empuje sobre el muro y la posibilidad de falla.
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Para lograr el drenaje deseado existen varios métodos en los que se
utiliza un dren formedo por material permeable dentro del relleno para -~
ceptar el agua y permitirle fluir.

Cuando un relleno esté construido de forma adecuads el agua que lo--
gra infiltrarse es muy poca, por lo que no es neceserio preocuparse por el
hecho de gue el flujo de sgua traige consigo el arrestre de particulas fi-
nas capaces de obstruir el dren. Por este motivo no es necesario gue el--
material permeable que constituya al dren cumple con las especificaciones
para los materiales de filtro.

Los métodos de drenaje més utilizados en la préctica son los siguien-
tes:

TUBOS DE SALIDA
n L, « MATERIAL PERMEA

—

a) UNICAMENTE TUBOS DE SALIDA b) TUBOS CON BOLSONES DE
MATERIAL PERMEABLE

MATERIAL PER
. MATERIAL PERMEABLE MERBLE.
TUBOS OF

SALIOA -__, TUBO PERFORADO TUBO PERFORADO

c) DREN CONTINUO. d) CAPA CONTINUA,



MAT.PERMEABLE

TUBO DE

SALIDA 2,

e) DREN INCLINADO.
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MAT, PER-
MEABLE.

TUBOS DE
SALIDA

f) RELLENOD EXPANSIVO COHESIVO.

Tubos Perforados: Los tubos perforados son de la siguiente forma:

PERFORACIONES/@ 22.5°

En sentido vertical
En sentido horizontal
Tubos Longitudinales
Tubos transversales

B S T S}
10em Vom 10cm 10om

Dreres @ 1.5m.

Drenes @ 3.0m.

Pendientes 5 de 1.5% a 2%.
Pendientes & de 2%.
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EJEMPLOS



-131-

EJEMPLEOS

DE

RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE
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1. Dos pruebas triaxiales consolidadas no drenadas con medicién de
presién de poro fuercn llevadas a cabo en muestras saturadas de
arcilla. Los especimenes fueron llevados hasta la falla después
de la consolidacidn bajo esfuerzos de confinemiento de 200 a 400
KPa. Los resultados se indican a continuacifn:

No. WJ (KPa) AT (KPa) Au (KPa)
200 150 140
2 4Loo 300 260

a) Dibujar la envolvente de falle de esfuerzas totsles y escri-
bir la Ecuacidn de Coulomb para la envolvente de falla.

b) Envolvente de falla de esfuerzos efectivos sobre el mismo dia
grama y escribir la Ecuacidn de Coulomb para la envelvente de falla.

2. Una seire de pruebas consolidades drenades realizadas sobre una
arcilla normalmente consolidada dieron un dL =319, Una prueba
triaxial de corte consolidada no drenada en la misma muestra dif
el siguiente resultado:

U'3 = 200 PKa

T, -‘3 = 180 PKa

1
Estimar la presi6n de poro el tiempo de la fella en la prueba con
solidada no drenada.

3. Duos pruebas consolidadas no drenadas con medicidn de presién de
poro ejecutades sobre muestras de arcilla inalterade dieron laos
siguientes resultados:

MUESTRA T5(KPa) T, (kPa) - Bu, (kPe)

No.1 220 480 78
No.2 420 760 216
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a) Usando un diagrama de Mohr, determinar los pardmetros de es-
fuerzos efectivos Y ﬁL .

4. Se realizaron pruebas triaxiales en un arema con los siguientes

resultados:
Muestra GS U}
2 9.2
2 4 16.0
3 6 4.4

Trazar los circulos de Mohr y la envolvente de falla. Determinar
el angulo de friccibn interna y los esfuerzos normal y cortante -
en los planos de falla, as{ como la inclinacidn de éstos en los -
tres especimenes.

5. En un suelo fino no saturado se tuvieron los siguientes resultados
en un conjunto de tres pruebas triaxlales répidas.

V} (kg/:mz) “} (kg/cmz)
0.25 1.05
0.75 2.05
1.50 3.10

Calcule el valor de los parémetras de cdlculo c y 8 que podrian
considerarse pera la elaboracidn de un proyecto en el que el ni-

vel de et”uerzos normales vaya a estar comprendido entre 1.5y
2.0 kg/cmz. '

6. En una prueba directa de esfuerzo cortante se empled una presidn
normal de 8.75 kg/cm2 produciéndose la falla con un esfuerzo cor
tante de 4 kg/cmz. Determinar con la teoria del circulo de Mohr
los esfuerzos principales méximo y minimo en el instante de falla.
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7. Una muestra de arcilla extrafda de 8n de profundidad se sometid
a una prueba triexial répida y falld con un esfuerzo desviador
de 1 kg/cmz. En prueba lenta se determind para esa arcilla un
valor 4 = 26.5°.  También se sabe que K‘m = 1.55 tnn/rn3. Calcu~
lar la presidn en la muestra en el instante de la falla en la -~
prueba répida.



[ —
{knd fem = K0 KPa.
ENVOLVENTE DE PAULA DR
" ESFUERRDS EFECTINOS
180 ENVOLVENTE DF FALLA
= DE ESFUERZ0S TOTALES
100
%0
[1-] ., N “7
No , / —
2 “ o
Ardml B 28 _
O} 20 W ¢0 10 200¢ 210 No 3% 40| «20

55 %0 “-f;“;}

N 0

15 . ongTan (% @ = angTon (1%%\
$'= 15.84° @ =33.69°

S= TTQY\ 15.84° Q= (T-U.) Ton 33.69°



ESFUERZOS EFECTIVOS

v 0oL gy

¥

A¥ = —“—'.—V:;

Uy

-

bu= 03~ T, = 200~ 8% =116 KPa
Aw= T - T= 380 -264=116 KPa
PRESION DE PORO = Au ~116 KPRa

ESFUEATOS TOTALES.

4%

-S€1-



@ [kPo}

r—p

frememend
tem= HO KR,

Cpx 24KPa,

~-LEL-



@'5

Tam=i
———y

1 IR S T L T

B (e S

: K] 9610 N 4 B s e 4 T

w323 TL™ 640 = .60

Z,2 240 Ty~ 435 TS W0
¢ = anq san (_%3 o2 63480 g 6348 o= 6345
9& = 26.81° ; =5t -?— odp 3296.55 | ol ™ 296.55° o = 29¢.55°

-8eL-



Tewm= 0.26 ¥ fo)d
Yt

< [73 /;M-‘l

. e=0.3878 ¥a/land

Q.4AD1s
9“ ovalen (555

¢='- 10.764*

-8€l -
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ENVOLVANTE DG FALLA
PRUEBA LENTA

(o]
1m'6-7» ¥ fonk
——t
BSFUERZOS RFECTINOS
P =265° . -
0402 03 08 05 oley 1 Lo wle/ewd]
Avw = T, ~ 5y = 4% /cn} va= Sz =(1.55)(B) = 124 T/l = 424 Ko/fyd,
¢L = 26.5° O W= 24 Ke/ewd,
TRAZANDO EL CIRCULO DE MOMR, COMO W= Ta+ Au =+ U= Wa-Ny=124-0.64
SE ORTIENEN
S = 0.60 Ka/cw\".
2
T

W= 0.64 Yot = A0 Kot
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EJEMPLOS
' DE

EMPUJE DE TIERRAS
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Calcular el empuje total horizontal sobre el muro, usando Rankine.

Considere arema seca arriba del nivel fredtico.

@ Accillo
= 4 T/l
¥= A4 Ve,

@ Acana Madia
ge o
R 187w
S, = 2.65

- Sa¥o— ¥u | 2650-18 - o015
-4

A K‘\d _ xc . )
8‘ S 1(2-6d £
arle_2s. o _Jled T,
K'dauu itea 4440625 1.2848 /m

K = d-send _ A-zen™ | ogy

AAmA 1% 2an ¢ 44 sen 3
B = 140+ 1.2848(1) + 18() = T2 VW
ce b a1 UL
K, = J.%:.&_ - ME-20 . 50461
z

Ane 14()



=1b-

-y =Y
o e
2184w
F 3
“t 0.1 *0.1 [ KLY
\ 4ia4 1.
.98 R 1] Lan.
A c20 4,33 2.3
R, w B, A R

B=P-u= 6.284 4k

-

H-R-Zc

P= 0-2c=-2()= -4 T,

ARCILLA Pay= 424 = 0.2 T

=0 = P=47a

i como 'PV-K‘:}* B= LBl

sul

- KA;E
5“. 0.202.(4.2) = 1184 Vil
A —

RENA Phg 0.282 (S.Ha4e) = .55 T2,

‘-PA" 0.282 (6.284) = 1.33 V.

B =

>Vl

+ UK

.PA * 1344w 2.1 Vel
5

E, « o.zén“) ,[.ﬂ@,}*léll(i){iﬁgﬁq(ﬁ

E,= 3.0 V/m
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9. Calcular el empuje total horizantal sobre el murn, usendo Rankine.

Considere la arena seca arriba del N.F.

ARENA GRuEsa (W)

s
A Y= 125 T
- ¥
: 5,* 2.5
REJSI W ay
B, ¢
S ¥+ s 0~ 2.5(1\;1.25
—ale _ T 00 - = 2 -
= 1+ o > ¢ ¥, .25
K‘“§=——$—~——-"ff1‘ 0. = {35 T/m
_%_:_r.ni 0.282
aan
LN
vr @18 g 423 13 "
=1\ ANEAN
11.8 3 ar 4 [-X)
R, “ L R R

P, = 5(125) + 3 (1.38) = 1.5 Vi,
= P-u= B85 /.

B,
5 KB o= 2.4 AL



B=Bru= 54 T/d

E,= 15,18 V/m.

métados indicados:

h)
c)
d)
e)

ARENA LiMPIA MAL GrapuaDa (s9)

$- 2

; Xa 1.8/,

a) Ky = A-zand | o52sqg

14+ sen ¢
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E,= 1w (D¢ [—1-1'%7'1—1(5) 2 1518 Vi

10. Cslcular el empuje horizantel bajo las siguientes condicicnes y

a) E,, por Rankine.

Coulombt (Culmann).
Terzaghi.
Sobrecarga 2 tnn/mz.

B = 25° superf. del
Telleno.

E - 4 KA?(“‘) - —%_—(o.zw)(ta)(a\’- 2403 T/

E“-- 2.10% /.

b) SOWCION AL FINAL.



) E, = 4 %, W Ky =~ ;(wuor, A)

SUELO TIFe @y B3=0°
K™ 460 Rﬂ/m"/w\.

By = 4 (060)(3)" = 2.63 T/,
E= 203 e

q=~ 27T/
TEREAGHI DICE : P=Cq
¢ =+ plsve) > c=0.2%

E, = E,+PH

Mar
= 2.0%+ 0.13(D(®)

E" = 3.e9 T/m.

.WAL
RANKINE Dicw: 'Q\ = _‘6‘_1!/_:3__ [}
4

4. {1+ send -4
K {-2eamé 0.1536

Pu (1.5)(45\4( /ENPYE VY

a
———
S.1996

E,= 1.42{-\‘3%3'—5% - R.66 Ve

+ Fy—1200.15%) = 0.52

E“= 3.66 /e

" 192 ¢

=7~
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D Ko fan = Km0 Yol o e
B, = (0.5 (! = 2.52
E“"' 2.52 /.

b) CULMANN :
TOMANDG 47 = O.55
d'= angTan (0.55)
<= 28.81°
8= (q0°- &) = &t19°
6= 61.19°

PESD DE LAS CURAS AREA # L ‘mz_ T4 = [T/M.l

@ 04U + 14(DUE/2 = 5143 T,

@ 18 | 513 = .03 Ve

@ 3D, 3ea = {13 Tm,

ESCALA —> 0.5 ew= 1 Ton/,

GRAFICA EN LA S\GUIENTE WOJA.



METODO DE GULMANN
y2V/m,

Y [
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ANALISIS v DISEAD DE UN MURD DE GRAVEDAD

\
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Ceterminar lass dimensiones del siguiente muro de retencién:

Datas:
a)
b)

c)
d)
e)
f)

g)

Muro de mamposter{a de piedra.
¥ memposterfa = 2.2 T/m3.

¥ relleno = 2.03 T/n.

q aunisible = 17 T/n>. (F.5. = 3) (estético).’
¢ relleno = 32°.

Coeficiente Sismico = 10%.

Terreno naturel: arena gruesa limpia (SP).

Se pide disefiar el muro para las siguientes condiciones :

\oltec.
Deslizamienta.
Esfuerzos Internos.
Capacidad de Carga.
Sismo.

Hom

im



VOLTEC.

ESFUERZOS INTERNDS.

CAPACIDAD DE CARGA.

DESLIZAMIENTO

- FACTORES DE SEGURIDAD

PERMANENTES

2.5

3.0

1.5

ACCIDENTALES

1.8
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DIMENSIONES:

Ay OO

A

4 1€ N

N Y
i 24wm b A
L 3.6m N
" X

DETERMINACION DEL EMPUJE ACTIVO (TERZAGHI):
4 2
E,= 7 K M
Ccon P32 K= 500 %a/wl/em.

E, = J-(s00)(8)" = 6.25 T

E.™ 6.25 Tm.

2m

Y

im
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ANALISIS ESTATICO:

Por volteo:

Ava,= 0304 = 1.2 Wop, = 22(10)= 2.64 T,

Amy= 24(¥2)= 42 W, = 42(22) = 924 Vim.

An= 3e() = 3. Wi, = 3.62D = 3.92 Vo,

A= 2.4 (= 42 W, = 42(2.069=8.5% Yn.

A =1 = 40 W, = 10(2.00= BAZ Vi
W, = 198 T/m

W= 16.64¢ Ven

A3

M

"

.= 2.64(035) = 0.924 Tw* m.
[ 4 .

My, = A20(12)= 11.088 Vin* .

[ 4
Mo, = FROD = 14,25 Vim- wm.
£ Zn 2.2 Vonow = M,
c

I

M, = 8.526(19) = 16199
(4

25432

My = 8.12(a.1)
¢ 5= #13H= M,

M= 6.25(§) = 104166 T+ m

My= HMQM..! = 26.268 +¥.31 = 61639 Y m

o My gred _
Fs = —pa-= S8 6. > 2.5

.

.. PASA POR VOTEO.
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‘ Por deslizamiento:
NoW + W, = 12.8 +16.646 = 36.446 T/

.«{- O.55
Fu N = 0.55(3c.446) = 20.0453

Fau 20.0453 T/W\

F.s.=

_ 20.0153 _
e—= 852 3.20% > 1.5

.

« s PASA POR DESWZAMIBNTO,

Par esfuerzos internos: 0.615 m
e

CORTR B-B

l. ZFu [45 6@] | 8 ‘ L B

S‘= % [4a-21]

IM = - [o.s(ﬁ(zzﬂo.szs-[i 5)(2.9] 0.025 +[2(24%)(2.08)]0.525 -1(%)

M =~ 0.325 = IF 2
EF, = 5315 Ten =

az= 0.126wm > o= 0.5 wm

1= SR [Hsd- oo - ces it

4 %[ﬂasﬂ - ?.(1.3&] = 1887/

NO <E PRESENTAN EsMUGRZOS DE TENSIAN BN LA sEccidN *B-n”,
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CORTE A-A 18 m

ZH, (V== [o.atd@)] 145 24 (,‘_L)(z.i)] 0.6 - 6.35( %) + [24($)2.08 0.1
+[12ed13 = - 8.28
ZIH, = -8.38 =3F,e
ZFy = 446 T =»

@Z= 0.23v =» o= {53,

b= ag:)“f [q(“)- 5(1.9)] = 14,005 /.

A= %f_[an.s;\ - z(a.e)] = 6243 VWL

.. NO SE PRESENTAN ESFUERZOS DE TENSION EN EL CORTE " A-A",

. DE LO ANTERIOR S&E CONCLUYE QUE RO 3E PRESENTAL PROBLEMAS TOR
ESFUERZOS INTERNOS,

Par cepacidad de carga:

B'=B-22 =3.6-2(0.2%) = 244 wm
B'= 34w,

_ WatW, _ Be.Mle 2
q-— —-EB.;—‘ = =49 = ‘\1.60‘ T/M

q= 1,601 < q = 13 AL,

.~ PASA POR CAPACIDAD DE CARGA.
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ANALISIS SISMICO:

Por \Vplteo:
Con el procedimiento gréfico de Culmann bajo solicitaciones sfsmicas
se chtiene el valor del empuje Es. Procedimiento en hoje adjunta,.
PARA @fm32° = E mNR5Tin y AE= 4Tm,
Cm10% =+ cw,,,‘- 0.2%H Tfm.
mezl 0.12“ T/W\.
cw“s“ 0.132 Y.
] 1.%.‘-/'“. Cwm
Momento por efecto del sismo en el muro:
Mm': T c\fxl\,\‘xl teW, %
= 0.264(a)+ 0.924(2.33)+ 0.392(0.5) = B3 Tin o

Funto de, aplicacién de Egt

“gﬂ . I ———!)-AE' (Gl

3 AE, + By

O+ 33.5% ; Z=3.35m

E,=E sen6= 155 sendd.8 = 8.83 Vi

E = E sen6 AE = AE 2en®
2 19.5 cen 233.8° . = 4 sen 33,5
Esua 10-?63 T/M . AE'.= 2.208 T/m .
Hem s + g.g(a.as- i!
VTR T 2eemes

Ha= 2.012 w.



Momento del relleno por efecto del sismo:

M~ Hy E, = 2.012(10.%3) = 21.66 T/on * ™.

Momenta actuante:

M= M, +M_ = 21.66 + 3= 25.0 T *™
A 'S M‘

Momento resistente: (Obtenido en el andlisis estético)

Mga 61.632 Vi + v
= th _ sreda
F.5. = Ma P

F.s.= 2,30t > 1.8

‘e. PAsA TOR VOLTEO.

Por deslizamiento:

Es‘i‘ E, cos 6 = {9.5 cos 33.5°

E, = 16.261 T+ wm™
S

= E, +cW, = 10.363 + 1.98 = 12,343 T/m
X
X

E,

S,

N=W,+ E,s- 19.8 + 16.261 = 36.06 T/m.

F=N=0.55 (26.08) =14.833 V.

P A L ¥ -
.o, E““ RN 1 5'{_-

Foe.=183>1.2 .. PASA TR DESLZAMENTD.
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Por capacidad de carga:

VI, 1 < T
IH GV = W, X, +W % +E, (Hy) X, 1
%_—.—.{
= +14,8(0.413) + 16, 646(0.68) - 10.763(2.012) 45 y
f__._.
=t
ZIM, = -19.324 Vm + ™ " )
- Hom e
- ZHe _ -tg24
- v, = e it = O.S4 wA
A= B-2a= 3.6~ 2(0.541)
B'=2.518 w
N . Wi+ Wy = Be.Jie = 14, 5 T/
Q= ey mi‘ P 14.48 < 25.58 T/p

oo PASA POR CAPACI\DAD DE CARGA.

Obtencidn del peso de les cufes supuestas:

Se llamd A0 al érea del relleno comprendido entre el muro y la ver~
tical.

AI es el dres comprendida por el relleno entre la vertical y la super-
ficie marcada en la figura con I. AII es el drea entre la vertical y II
y as{ sucesivamente.

A={3)4 = W

- W,= 16.24 Ve
Qg™ 2:03

A= 51}‘!)-= 3.5 we -, \,/; = 1405 T/
w,_= w."\llx‘ = 23,3UE5 Vi

Ax= ﬂ%“ln Cw wp  \Wp= 1218 TAw

Wy = \dz*a4;.=
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W= W, + W= 2842 Vm

Ag = E28 = @ 5.2 = W = 11.255 Vi,

Wy = W, W, = 83.495%/m

Ax‘ﬂ}g - = W= 2233

Wy = Wo+Wy = 38,57 Vim.

W= 2.3 Vi,
aWy= 2.842 V/m.
c Wy = 3.34Q V.

c_wn = 8 853 Vm,

E1l empude aismico E, se obtlene con el método descrito anteriormente
para ello y sblo resta aclarar que la posicién de la cufia critica se ob-
tiene de medir, en el poligono de fuerzas correspondiente a Ea' wER y -
as{ poder calculer el valor de clip. Este Oltimp valor se traza en la per
pendicular a L4 donde se han dibujedo los vectores cl de las cufias supues
tas, y una vez hecho esto se une dicho vector c wl:R con ‘Ea. quedando as{
definide la direccifn.del vector F y por lo tanto basts con trazar una pa
ralelé a dicha direccién que pase por la base del muro para tener defini-
da la cufia critica CR. ’

En la obtencifin del centroide de la cufa critica se consideré a ésta
como 8l tuviera forma triangular ya que el error que se comete es despre
cishle para fines précticos.
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Una observacidn conveniente es la que se refiere a que la perpendicu-
lar 8 L f colncidid en este caso en particular con la linea que se supu-
so para definir la cufa critica con forma triangular, pero estoc no tiene
porqué ocurrir necesariamente.



Ee335wm

fams S Vim.
P

Af-o.ss-o(sp\ 5 $732° ; &eonglan (0.55)

Eg=19.5 7.
Wen 357 = cW,= 34357

AE= 4T 3 E=155 .

-29L-
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ANALISIS Y DISERNG DE UN MURO DE CONCRETO
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Disefar un muro de retencién en cantil{ver para las siguientes con-
iciones:

SRS BN . BNE. e ey 2 *
] fe= 200 ba/ent.
SUELO COHESIVO o
ARCILLA C+6 /m? (PWERA RAPIOA), fy= 4200 /et
¥ 1.6 T/ §= 24 Vil

4

J T

1 ] J!

El suelo de relleno es el mismo que el de apoyo y como es una arcillas
de consistericia blanda se trata entonces de un relleno Tipo (4) en clasifi

cacién de Terzaghi.

Como el relleno es horizontal 3 = 0° .

De la gréfica correspondiente a materisl tipo (4) y B = 0% ae obtie-
ne que:

Ky= 1600 “s /vt /.
K,~ O

Por lo tanto:

E.: J[ K, Tl —L-(uoo)(n)’ = 12800 Xa/m = 12.8 T/m.

En= F oK =T @@ -0



Considerando el mura como una viga empotrada tenemos lo siguiente:

'Ry

1 Iﬂ Mz (.02 Tew,

T
28 A 128 Ty >y - 64 T

_,::rrﬁl’rrr T
@___.=.==m:cEE Jasrev

Anklisis y Disefio del Muro:

Célculo del Armado del Muro:

e t4 ;) F=09 (nuxid) ; F~08 (contanmy).

~165-
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- FLEXION:

Mp= £ M= 14(11,024) = 23,834 T-wm = 23.8% 1 10° K- em.
M= Fbd ¢t q(1-0.54)

Tomando d= 50 em Y b1 w (ANALISIS POR HETRO DB ANCHO),
f= 0.85(0.8¢) = 136 "%/ent

g:g 0.8 ¢, = 160 “s fevel.

23,834 «10° = 0.3 (100)(50) (13¢) q1-05q) = 306 x10° q(1-0.59)
163 x 10° g} - 306 x10° q + 23.834 105 2 O
153 31 - 306q+23.8%=0

q=0.0818
9,=P—§i— - b=q —%f;— =008M18 2o

\on 0.0026283%

CAlculo de los aceroa minimo y méximo:

b, = oaf® | _ on2% _ poo23st
mia . ;s 4200

= A ' = -'—.5-6;-—,
b |2y & - (B s - oome
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i Por ser zana sismica

b.\& = O.%8 R = 015 (0.015238)

b, = O.0M429

b 0.00235% < ‘;n 0.002628% < R‘ o 0.01429

min

.. b= 0.002628%

'CORTANTE: Gomo b <001 =»

V,= F db (0.2+30p)J "'
V.~ 0.8 (1oo\(sd[ 0.2+ 30(0. oowa;\] Jieo'

Vo= 14109 Kq= W17

V.= £ V= 14(0.8x) - CICEICEY

Vo= 13727

Vo= AT > 13327 =N, L PASA POR comANTE

( "En cuanto 8 flexi8n se refiere, el porcentaje de a;:efu obtenido es muy
:cercano al minimo, pero no conviene reducir la seccifn y aumentar la canti
dad de acero por flexidn ya gue entonces dicha seccifin no pasaria por cor-
‘tante sin la necesidad del uso de estribos, como se puede ver en el cAlcu
1o anterior.

El hecho de no utilizar estribos es por facilidad constructiva.




' Acero Longl tudinal:

b= ._5.;. -y A, = pbcl = 0.002628%(100)(s50)

Ay=13.45 ©/m => B8P %06 con As M2 el > BT

: aros # 6 @ 20 em.

- Acero Horizontal: (acero m{nimo por temperatura)

- 450W _ _ _usolss) . 2
Qsm:m‘_ ¥%L\'\HOO\ H200(a5 ¢ 100) 0.03802 cm

i Por estar expuesto a la intemperie:

A= 2-05_¢“ x 100 am

A

Ab:' 1.603 et

mrax ¥4 @ 15 em.

~-168-



-169-

GIMENSTONAMIENTO DE LA ZAPATA Y ANALISIS DEL CONJUNTOD ZAPATA-MURD:

Y3 em £
1‘-
PENDIENTE « 2% ~7
WOecwm
-,l-
40 ewn
. -
e 100 cvn - §5ewm b 210 cwn I
L 368 gm —
i3 T,
Analisis por Volteo:
FESO BRAZO MOMENTO
MURD 0B l a2 =  4u06T 123 m 5.596 Tem
APATA  (3.65) (02 = asowT .82 w 6.3 Tom
SUELD (24)(3.0(19) (1) = 12,09 2.60 w 1. 450 T-m

£=20.0067 T 43,423 Tom
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R,= 20,006 . Mg= 43,423 Teow,
M,= (2.8 = 106} T-m

3 4123 .
F.% = '::-1—;%;—- = 2.54 »2.8 .. PASA POR VOLTEO.

ZM=M-M = A3 423 -1106t = 26.356 T-w.

* * * % *
K X L.z L
+ L -.

Y. =M 263856

X = Ry = %0 008 .32 w

2= 0.8 wm < %‘i 3’-'—2—5-=0.6\w\

«'. LA TRESULTANTE. VERTICAL CAE EN EL
“TERCIO ‘MEDIO Y NO SE PRESENTARN TENSIONES,

Anélisis por Deslizamiento:

8 Debido al tipo de suelo de apoyo es conveniente utilizar la recomenda=
}cién de Terzaghi de poner una cama de grava-arena angulosa entre la zapata
‘y el suelo de apoyo y considerar al coeficiente de fricclén entre ellos co

mu ,4( = 0.35.

3
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Fy= < R, = 0.3 (20.00¢) = %0027

3.002
2=e < 1.5 . .
e = O.54% < 1§ NO PASA

Fs. =

Este hecho implica el uso de un dentellén para as{ aprovecher el empu-
Je pesivo que se presentard cusndo el muroc trate de deslizarse, contrapo-
niéndose a este movimiento y eviténdolo. En el cdlculo de dicho empuje no
ge tomard en cuenta la presencia del relleno que estd encima de la punta -
de la zapata ya que no se cuenta con la segurided de que este material per
manegzca intacto, es decir, sin sgujeros, sin ser removido, etc., y para va
luarlo se utilizard la teoria de Rankie.

Con un dentellén de 60cm tendrismos lo sigulente:

YOem

\ 6Ocwm

3
!
T i
31
)

Eqs -;_— $at+2ez
- 0a0 v 2N) = 12.87
F, = F+E,= T002+ 1.8 = 19.202"

Fs.= 12;18%2 = 454 > 1.5 .'. PASA TR DESUZAMIENTO,

Anélisis por Capacidad de Carga:

BuB-2z = 3.65-2(0.51)

B =2.63 w
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Tomando en cuenta el relleno sobre la punta de la zapata debido a que
en este caso es lo ms desfavarable:

- WtV
9 Y

3= e - 1es et

Para este caso, de la figura VII-8 del libro Mecénica de Suelos, To-
mo II, de Julrez Badillo y Rico Rodriguez, 2a. Edicifn 2a. reimpresidn,
pégina 367:

No=8%; No=1j5 N=0O

q_“- ch+pJNQ + 4-¥eN,
= 6(sN+ Leli) +O

q‘= 35;6 T/M"

| 38.8

F.s, = B ———— = 45623 %, PASA ICR - CARACIDAD
2 *.83 ' DE CARKA,
Zapata:
T T




If, = Fc(wm "wr) - 1-“(10'6%) = ?O.3OT

§= 1(5:.:-6;0_{ [4(3,(.5)- 5(1.3:.)] = 15192 T/,.2,

b= 22 o0 2ed] = 1410 T/l

—— -
———— - -
———

Blo,15.192) B, (3.65, 1.410)

'“='1§8J.3% = -3.%%6

q= (I5.192 -3.#6x)- 0.9

qs= 14,232 - 3. 336 x

1 ]

V= f (4232 - 3.1461)31;"1‘\.152!{-1.883)(21. = LMy

1

S EL ACERO DE TWEXION VA ABAID,

4

]

\
M= S(ﬁ.i‘sﬂ.x- 1.888%) dx =‘.'¥.116 &~ 0.6293 a?l = GUHBt T-m

.
.

C
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Tramo II:

==~
L 10NN 1.6(1e) = BHE Tt
' TR e § N U

!

Y S

-

- — ———
40

R0, 1410) ;  T(3.65,15.1a2)

m= 8B e

3e5-0

q~ (1410 + 3. 960 - T.7%

qQ® - 6.366+ 3. Wox

1 X .1

V= X (-6.366+ 3.??60:\4.-[—6.366\(4-1.835)8] = - 50437 % 4

2.1 24
M= (-6.3x + 1asa) A«-[ -3.483x"+ 0.6293 | = - 8.21 Tow., )

s EL ACERD DE PLEXIGN VA ARRIBA.

DISEND POR FLEXION:
2
Me= Rbd" ¢t ql1-01q)
En tramo I: Mp® 642 % 107 Ky~ cmm 642 Toyn

6.4 1 10% = 0.9(100) (w4} (1) g (1-0.5 ) = 149.9 xi® q(1-0.5q)
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ARG - 42,94 q+e. M9 = O =

Q= 0.0't43

\ )
b.q_‘E:. = c.om3 35

p=0.00l < 0.00235t = b, = &5?_
L}

CLRKE b o= 0.00235% =» A, Ppbd

Ays 0.001353(100)(3) = B.25 emt

o'e roax #*H QD I15cwm.

En tramo II: M= 8.1x10% Ka-cwm = 8.21 Towm

821%10% 0.4(109)(38 () q (-0.5q) = .24 q(4-0.5q)
Mg~ 14994 q +B.2U=0 =

Q= 0.05¢3 = bao.coter <

S RIGR b«%n' Q. 002351

wox #H 4 QD 15 cen,

DISENG POR PENETRACION:

Vin = ‘iﬁ:ﬂ - 0.8{D

Vc" 10.12 KS/@M‘
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Ve = 292 %s/ewd.

V = 4. 132x - {.88m & S nsw g
-
S Xxe BLS cm s 0825w TEZ= %‘F
. gl
V= {0.45 ! é i
>~
1 '
Vo= 252:!‘)) = 0.00299 Vewt :,%L:ﬁi_ca(rko
' £
Nz
1 P
\Z
1%

b e

Vo= 1012 ¥a/eut > 229 ¥ofeud =y e

*
K
k

+
85ew 210 em

.. PASA POR PENETRACKN

REVISION POR TENSION DIAGONAL:

=P <001 = V =F bd(02+2ch "

\ = 0.8 (100\(35){0.7. +30 (O.mzw*)]m
Vig= 9, 58%. 8% g = 9.6

A, = 82.5(160) * 8250 cwt

o
e
A%
o
wu| I |

L !
i —

“ o0 "-l W.Sawm

oLy i--\!.l-vn
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- _loHSo - 23G3. = a4
Vu"t m(&lSO) 2 3,34 Ka 2.4 . ‘

T T
Vo= Q67 > 247 =\,

An= 132.5 (100) = 14 250 owd

i Z N T’l‘

%/. if 192.8aw %

V= ~6.366x + 1888

Si x= 1926w = V= - 52587 St

. 5258 - - N\
Vo s (Ras0) 2H3.23 Ko Az.a

Ver= .67 > 2.8%= \,

o PASA TOR TENsKIN  DIAGONAL.
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0.42 m
; #=="# _TO00 ANGLATE SEGUN ESPECIFICACIONES R.C.D.F.
. T
2%1. aroc#e @ 20 em.
s b
ACERO MINIMO POR
TEMPERATURA
nrac # 4 @ 15em.
' NUMERO MIMMO OE
“ VARILLAS VERT\CALES
' QUE PERMITAN COLOGAR
" EL ACEAD POR
" TEMPERATURA.,
\h 36w
DOBLAR AMGUNAS
BARRAS DEATRO
DEL DENTELLON.
"
OMwm
-~
ACERD MINIMO POR O.om
TEMPERATURA
~or 4D 1Sem. -+
: t 1;0‘» - 0.58 wy " 1.80wn - 0-5'\#
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CONCLUSIONES
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CONCLUSIONES

A través del estudio realizado nos podemos dar cuenta de que existen
varias teor{as, métodos y procedimientos nue nos permiten comocer el com-
portamiento de los suelos, sus parémetros de resistencia y los efectos que
provocan sobre los muros de retencibn.

Por otra parte, en las materias de estructuras se hs sprendido a ana-
lizar y disefar elementos estructurales. 5in embargo, no es posible pen-
sar ni en andlisis ni en disefios racionales si no se conoce bien el fendmeg
no que ocasionard los elementos mecénicos & los gue estén sujetos dichos -
elementos estructurales.

Esto tiene como consecuencia que los disefios cominmente realizados --
puedan mejorarse, por lo que de ahora en adelante tendremos que manejar en
forma conjunta los conceptos de estructuras y de mecénica de suelos y no -
mantener el divorcio que ha existido entre estas disciplinas.

Al mismo tiempo, consideramos que es de suma importancia tanto para

el estudiante de ingenierfa civil, como para los profesionales de esta --
carrera que se encuentran en la préctica, el poder recurrir a algin texto
en donde se puedan estudiar estos problemas tratados en forma conjunta, ya
gue en los libros de mechnica de suelos solamente podémas encontrar teorias,
métodos, procedimientos, etc., para calcular el empuje de tierrss, pero no
la conclusifn del problema que gerfa el aplicarlo a la solucifn de un caso
real. Y en los textos de estructuras tampoco encontramos el problema tra-
tado con el enfogue de mecénica de suelos en cuanto a la obtencibn de los
elementos mecénicos o solicitsciomres a las que se ven sujetas dichas estruc
turss.
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De aqui nuestra inquietud de presentar en este trabajo la solucién de
par lo menos dos casos, un muro de retencién de gravedad y otro de concre-
to, en luos que se trataran ambos aspectos en forma conjunta relaciondndo--

los directamente con el andlisis y disefio de estas estructuras.
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APENDTI CE
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A PENDTITECE

TEORIA DE ESFUERZOS CON LA CONVENCION DE SIGNOS ADOPTADA
PARA ELLOS EN MECANICA DE SUELOS

Debido a que en la mecénica de suelos los esfuerzos de compresidn son
considerados de signo positivo y los de tensidn de signo negativo, es de su
ma importancia establecer claramente los cambios que eetas consideraciones
arrojan en los resultados obtenidos & partir de la teorfa gereral de esfuer
zos que nos permiten conocer el estado general de esfuerzos de un cuerpo, ya
sea mediante el Tensor Esfuerzo, las Ecuaciones a partir de &1 obtenides, o
el Circulo de Mohr.

Par ello se presenta a continuacidn la convenci6n de signos utilizada
en mecénica de suelos para dichos esfuerzos y los resultados a que ésta nos
conduce. Es importente recelcar que estos resultados no son los mismos que
se mangjan en mecénica de materiales con la convencifin de signos adoptada -

para el estudio de dicha materia.

cu¥
Sea la figura siguiente: 4 ) =

LI | —t—?
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De la longitud de eate miembrao, hagamos un corte m-n éun una inclina-
cién © respecto a la seccién rectangular A, y snalicemos el diagrama de -
cuerpo libre para investigar su equilibrio, es decir:

ot oS

I

14

p P .
o = cese =R 68 - (VG -

»lo

St 6 = 0°= O =¢

USEEI cos 8 o x*
§1 6 = 909 = T, = 0.

Despejando P de (1):

A
P= T, w58

Las componentes normal y tangencial son:

T [ A (Normal)
(] cos @
G, ‘ [—7:02_6—' (Tangencial)

Con lo que se llegas a establecer:
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Donde los esfuerzos correspondientes al plano de corté son:
2
VB= 7, =‘J’u cos® = (T cos6 ) cos® = 0 cos =]

&g =%y = T send = v, coab ) senb =T, genB® cosf

Empleando las.funciones trigonométricas:

cos?6 =-—S22.280 ¢ 229 + 1 y cos© send® « ————-se; 28
en las ecuaciones anteriores llegamos a:
cos 28 +1 . sen 26
Vo = Tx 2 ' G = Ty 5 2 ]

Graficando estas dos expresiones: (veR qu'wiu BN LA SQUIENTR. HOJA),

Conclusiones:
. Log planos de esfuerzo naormal méximo y minimo son observedos pare
@= 0,M vy para ] =ﬂ§~, }-Er— ,  respectivamente.

. En los planos donde los esfuerzos normales son méximos o minimos los
esfuerzos cortantes son nulos.

. E1 esfuerza cortante tiene la misma magnitud tanto en T +0
2
T+0 .

. EL % méximo o minimo ocurre en un plano para f= s [c’: % ' —2-'“' etci’
y cuendo ocurre se le asocia un esfuerzo normal igual a

Ahora bien, las ecuaciones que representan a las esfuerzos normal y cor-
tante en cualgquier plano, respectivamente son:

2 2
T, T, cos"oc o+ U'V sen o + szy senx cosal  —(2)
G, = seno cosx (T - vv Y+ B (senzu - cos%ox »~(3)

xy



ESFUENID
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)
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g
f o
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donde & representa el dngulu de inclinacién entre el vector normal al
plano y la horizontal medio éate en sentido antihorarioc a partir de la di
reccidn positiva del eje horizontal. Estas ecuaciones son obtenidas del
desarrollo de la ecuacidn matriclal formada por el tensor esfuerzo (5) y las
companentes del vector normal (n), asociadas al plano en cuestién, esto es:
_ T ny cos &
Sn = axg Ty sen o¢

Ademds, del desarrollo y solucidn del determinante

T, - T Tyy

ZXV U& - ¥,

se ohtienen las expresiones que nos permiten evaluar los esfuerzas princi-
pales mayor (0'1) v menor 0‘2) . Estas son:

o+ Y (T - v, \ 2
Ty = +J\ 2 * %xy

T + T T - T 2 !
q_ = _________LX ': -\} X ) + %)z(y
2

Es necesario mencisnar que los valores de Tx, T v y ZW que se utli
lizan en las ecuaciones (2) y (3) siguen la convencién de signas del tensor

esfuerzo, la cusl nos dice lo sigulente:

Para determinar el signo del esfuerzo cortsnte se procederé de la siguien
te forma:

Definicign: Si la normal que entra en la cara de un elemento tiene
el mismo sentido gue el eje correspondiente, se llama cara positiva.



we
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Paor ejemplo, en la cara achurada en faorma
inclinada , la normal que entra en
el elemento no coincide con la direccidn
positiva del eje "y", por lo tanto es una
cara negativa. Sin embargo, en la cara
achurada en forma vertical OO , la --
normal que entra en el elemento es del --
mismg sentido que la direccidn positiva -
del eje "y", siendo por ello una cara po-
sitiva.

Definicién: Se conoce como signo parcisl del esfuerzo cortante al que

resulta de comparar el sentido del eje correspondiente con el del esfuerzo

cartante que se esté analizando.

Si coincide con el sentido positivo del

eje tendrd eigno parcial positivo; si no coinciden tendrd signo parcial ne-

gativa.

En este ceso podemos abservar que los

esfuerzas isyz v Zyx de la cara

‘I coinciden en sentido con las direc-

ciones positivas de los ejes "z" y "x"
respectivamente, por lo que su signo par
cial serd positivo. En cambio, en la ca

Xz
de sentido contrario a laos ejes "y" y "z"

ra II log esfuerzos Zky y &, son

respectivamente, por lo que tendrén sig-
nos parciales negativos.

Signo Definitivo del Esfuerzo Cortante: A partir de las dos definicig

nes anteriores se obtiene el signo definitivo del esfuerzo cortante. Para
establecer  dicho signo se utiliza la regla de los signos de la multiplica-

cién algebraica, es decir:
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cara positiva vy signo parcial positivo
(+) ] (+)
SIGNO POSITIVO (+)
cara negative vy signo parcial negativo
(=) =)
cara positiva vy signo parcial negativo
(+) ] (-)
fSIGND NEGATIVO (=)
cara negativa vy signo parcial positivo

(=) (+)

Signo del Esfuerzo Normal :

Esfuerzo de Compresién ——s POSITIVO
EsPuerzo de Tensidn s NEGATIVO

2 : . _ Cara I esfuerzo positive
IT .
; S (compresidn) ( T )
L % y
Gt '
# Cara Il esfuerzo negativo
3 (tensidn) ( v

Sin embargo, los resultados obtenidos en las ecuaciones (2) y (3) tam-
bién tendran signos asoclados, los que deberén ser interpretados segin la
siguiente convencin:

U'n >0 =»  Compresién

\Tn <0 =% Tensifn
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-

g, >0 = MOMENTO antihorario positivo )

FhCuTAN EN CA- | O A
ERAS VERTICA--

Zn <0 = MOMENTO en sentido horario negativo fl\

0 =

Las ecusciones (2) y (3) también se pueden expresar:

v, + T T -

x y x y case
. 5 - 5 cos 2 o<+ va sen 2 vesnena(H)
Lz.ﬁ-;r"-——;—-g— 8en2 & - zxy cos  2& eenee{5)

CIRCULO DE MOHR:

De las ecuaciones (8) y (4) se cbtiene, mediante un poco de dlgebra, la
jéiguirznte:

2 2
T+ T T, - T

- X y 2 52 X% !l]
[Wn 2 ] sz’n ‘z’xy+ { 2

rque es la ecuacidn de uma circunferencia en su sequnds forma ordinaria
 (x = h) 2, vy -k) 2 . P » Cuyo.centro y radio son los siguien
‘tes :

[Wx"' Ty , 0
2

¥ ”Jziv * (“'x; WY]

En lo que se refiere al Circulo de Mohr la convencién utilizada serd

Ela misma que se usa psra interpretar las ecuaciones (3) y (2), o bien (5)
w (4), es decir:
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v, >0 = Compresian.

U'n <0 =» Tensién.

z >0 = Momento antihorario pesitiva ¥+)
Q o

¢ <0 = Momento horario negativo /=Y

O o

Lo anterior se ilustrard con el siguiente ejemplo:

Sea un elemento diferencial sometide al sigulente estado de esfuerzos:

212

4
1 - “W_{ < 35 ¥a/eet

21 'S/*f.—l__

21 Yo/t

Encontrar los esfuerzos normal y cortante que actlsn en un plano incli
nado 60° con respecto a la horizontal como se muestra en la figura.

a) 'Procederemos primero con las Ecusciones:

En la cara vertical derecha tenemos un esfuerzo de compresidn de
35 k;;/t:m2 , por lo que U‘x =+ 35 Kg/cmz
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Para saber el signo del esfuerzo cortante Z&v actuante en la misma
cara tendremos que ver si se trata de una cera pcsitiva o negstive y
recurrir a la regla algebraica de los signos.

Como el vector normal que entra en dicha cara tiene sentido contra-
rio al eje x, esto nos indica que se trata de una cara negativa(-).

€l signo parciel de B, serd positive (+) por tener el mismo sen
tido que el eje Y . El resultado final serd entonces:

. ! 24 %8 feud
() @) = () “,_“F i
. T o= =21 kglem? \(

Xy

El signo de U& seré negativo por tratarse de un esfuerzo de ten- -

A Kg/cm®

Puede caomprobarse can facilidad que no importa cuél de las caras se
tome para analizar el signa del esfuerzo cortante, ya que el resul-
tado seré el mismo.

Ahora, coma o< es el éngulo formado por la direccién positiva del
eje X y el vector normal al plano en el que se guieren encontrer
los esfuerzos, midiendo &< en sentido antihorario, tenemos:

3 1/7£ . Q
ﬁ\ 5‘. . e & = 150
X
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- Sustituyendo estos valares en (5) y (b4):

T =35 ; T, =21 3y = - 21 o = 150°
; I, + T T, - T
LT = X 5 Ly X 5 L cos 2o 4 zxv sen 2o

33 =2 . B =21 os 2 (1509 - 21 gen 2 ¢150°)
T =+ 39.187 Kg/cm?
T - T
an' -——?-——y- sen 20¢ =« va cos 2o
= 33 °2 =21) sen 300° + 21 cos 300°

& = - 13.749 Kg/cm2

Seglin la convenci6n establecida para interpretar las ecuaciunea (5)
y (b), tenemos que:

U'n =+39.187 > 0 =» Compresitn

G, =~ 1LBUWIKD = Momento en sentido horario /=\

0.»

q;‘-nm'%, k' 2 “5/"?

L 78}

U hyed

FLIL T
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b) Circulo de Mohr:

Segln nuestra convencién para Circulo de Mohr, v, es positivo por
ser de compresidn; v, es negativo por ser de tensién y zxv es
positivo en las caras verticales por provocar mamento en sentido -
caontrario a les manecillas del reloj [m ,&Dt_] 'Y 3

yXx
negativo [F\ , g] » ©n las caras horizontales.
%2
, Byl
Z.,'ﬂ
Tt 35 Mg/z:m2
T = - 21 Kg/en® Vie2s ‘ Tamae
Byy " +21 Mg/cm2 Gt
Zgy = = 21 Ko/cm® Byt I
Wy

Encaontremas las coordenadas del centro y el valor del radio a partir
de las expresiones anteriomente dadas:

c[‘fx *2"! , u] = {35; 21, o] = C (7,0)

T I e P

Una vez hecho lo anterior, en un sistema de ejes cartesianos donde
el eje de las sbscisas representa los esfuerzos normales (¥ ) y el
eje de las ordenadas representa los esfuerzos cortentes (& ), se -
traza una circunferencia con el centro y radio obtenidaos:
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A continuacién se localizan los puntos ( Ty zxv) y (G’v, zvx)
sobre la circunferencia. (ver figura 1 al final del ejemplo).

Una vez localizados estos puntos, se traza une recta horizontal a
través del punto que representa 8 T , es decir ( ﬁ'v. Z&x), y
una vertical a través de ( T cxy)' Le interseccifn de estas

dos rectas nos define el punto llamado Polg.

Hecho lo anterior, se traza una linea peralela al plano en donde
se quieren conccer los esfuerzes que pase por el Polao.

c 4

1. .

LINEA PARALELA AL PLAND EN EL QLE
SE DESEAN CONOGCER LOS ESFUERZOS.
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El punto en el que la linea paralela al plano en cuestidn intersec
ta a la circunferencia, tiene por coordenadas a G'n y &, Qque
representan el estado de esfuerzos en dicho plano.

El signo de los resultados obtenidos se interpreta con la misma -
convencitn, es decir:

“-n > g, Compresién.
Wn < g, Tensidn.
¢, >0, Momento antihoraria §+) .

2, <0, Momento horario ~\.



(82,7133} (%o, %)

(% )z,r('"f—z—')

(6L~

10 %s/emt
FIGURA 1
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Por lo tanto, los resultados son:

T o= 39.2 ko/cm®

¢, = =137 Kg/en® = (N

Y

~
Ly
%
T3l u’AJ‘ A4

"L

Como se puede apreciar, los resultados obtenidos mediante las Ecua
ciones y mediante el Circulo de Mohr son los mismos.
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