B7SR =y

UNIVERS IDAD VILLA RICA

ESTUDIOS INCORPORADOS A A

UNIVERSIDAD NACIONAL: AUTONOMAfDE MEXIco
FACULTAD DE INGENIERIA o

“APUNTES DE MECANICA DE SUELOS”

TESIS

QUE PARA OBTENER EL TITULO DE:
LICENCIADO EN INGENIERIA CIVIL

PRESENTA:

MARIO ARTUROJAGUILAR TE

DIRECTOR DE TESIS REVISOR DE TESIS
ING. JUAN FRANCISCO CAPALLERA CABADA ING. JOSE VLADIMIRO SALAZAR SIQUEIROS

BOCA DEL RIO, VER. 2003




e e

Universidad Nacional - J ~  Biblioteca Central
Auténoma de México -

Direccion General de Bibliotecas de la UNAM
Swmie 1 Bpg L IR

UNAM - Direccion General de Bibliotecas
Tesis Digitales
Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADQOS ©
PROHIBIDA SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta protegido por la Ley Federal
del Derecho de Autor (LFDA) de los Estados Unidos Mexicanos (México).

El uso de imagenes, fragmentos de videos, y demas material que sea
objeto de proteccion de los derechos de autor, serd exclusivamente para
fines educativos e informativos y debera citar la fuente donde la obtuvo
mencionando el autor o autores. Cualquier uso distinto como el lucro,
reproduccion, edicion o modificacion, sera perseguido y sancionado por el
respectivo titular de los Derechos de Autor.



A Ml ABUELO, GRACIAS POR CUIDARME:
SR. ING. ARTURO TELLEZ IGLESIAS. (Q.E.P.D)

A MI MADRE CON CARINO Y RESPETO,
SIEMPRE TE LLEVO EN MIS
PENSAMIENTOS. GRACIAS POR TU APOYO
Y:AMOR INCONDICIONAL;: )

: SRA. LIC. LINDA TELLEZ CARRILLO.

A MI MAMA “YAYO“ CON CARINO TUS ENSENANZAS
HAN HECHO DE MI UNA'PERSONA VALIOSA:
SRA AMALIA CARRILLO GARCIA.

A MI HERMANO, GRACIAS POR APOYARME
SIEMPRE EN MIS PROYECTOS Y CONTAR
CON TU CARINO:

SR. ING. ALEJANDRO AGUILAR TELLEZ.

A MI TiA FELI, GRACIAS POR TRAERME AL MUNDO:
SRA. FELICIANA CARRILLO GARCIA.

A MI' ASESOR DE TESIS, POR.-SU AYUDA
INCONDICIONAL Y ACERTADOS
CONSEJOS, GRACIAS POR SER UN
EXCELENTE AMIGO:

SR. ING.JUAN F. CAPALLERA CABADA

A TODA MI FAMILIA CON CARINO.
A MI MEJOR AMIGA, GRACIAS POR TU APOYO Y

CARINO: i
SRITA. ARQ. DIANA S’AMANTHA VILLALVAZO RDZ.

A MIS CATEDRATICOS CON AGRADECIMIENTO Y TR SON
RESPETO. : 0

FALLA DE ORIGEN

A MIS COMPANEROS CON

AGRADECIMIENTO.




INDICE

INTRODUCCiON :
PROPOSITO v ALCANCE

LISTA DE TABLAS_

LISTA DE FIGURAS i
1. R.ESISTE NCIL AL ESFUERZO CORTANTE EN SUELOS

l.l';‘Eslado deesfue dc un elcmcnto de suclo

- I 2 Tedrlas
133 s‘..'.’élds
1.4 Suelos

1.5 Determmac:on de la re&stencxa al esi’uerzo cortante en
el Iaboratono. Pruebas de corte dlrecto.

1.6 Determmacnon de 1a resisten sf"uelzo cortante en-
el campo. Prueba de veleta.-Prueba d > placa

1.7 Correlaciones estadlsncas para obtener los parametros de
resistencia al esfuerzo cortante j

1.8 Ejemplos

1.9 Problemas

Pruebas trlaxmles .

Pagina

3

10

13

17



2. COMPACTACION

: 2.15Teon’a'd¢'_la compactaciéon =TT

Ampo'y laboratorio :

2.3 I?méﬁas‘id

AN'EXO P octor Estandar o A A S H. O estandar .

VANEXO 2.2 Prueba Porter

de p sién activa de
Rankme Valores no

AN".EXO 33 Graf'fcas para determmar el empu_]e de rellenos con
superﬁc:e plana, segun Terzagm

r

bzlL LA DE QFEIGEN

Pagina
38
38"
41
47
54
57
60

62

67
75
78
81
90
o8
i07

109



Pagina

ANEXO 3.4 Graficas para deterrnmar el empuje de rellenos en

terraplen con remate ' e ] L 113
' - o 114.
115
116
117
118
119
120
4, ‘1:>'1,}itf2:_d ion. Fa]las de taludes 120
4 2 Ana]151s de establlxdad en suelos de .comportamiento
“cohesivo (Método de Culmann ‘Método Sueco). Analisis de
estabilidad en suelos de comportamiento cohesivo-friccionante
y en suelos ﬁ—xccxonar}tes:(Metodo de Dovelas) : 125
4.3 Estabilidad de ta]udes cdn ﬂujo de agua . 130
4 4 Drenes y subdrenes para me_jorar la estabilidad de ta.ludes : 131°
4.5 E_]emplos k S ' ’ . . : v ; ‘ 133
‘ ,46Problemas : . L , 139
ANEXO 4 l Metodos de anallSls para la establhdad de taludes - ‘ 141
. ANEXO 4 ; 2‘ Analxsfs de esfuerzos efectlvos- Metodo de dovelas 142
ANEXO 4 ’3 L&ééhzacnon de] c1rculo mas crmco e 144
: ANEXO 4:4 Uso de geosmtetlcos para la establhdad de taludes 1467

REFERENCIAS E R Ve g ' 150




Pagina
BIBLIOGRAFIA 153

ENLACES ELECTRONICOS - : - o 154




LISTA DE TABLAS

TABLA 1.1. Angulo de Fncc:on Intcrna, ¢, en Suelos Granulm'es v sus Valores Tipicos, (Ref 3).

TABLA 1 2 Ra.ngos de Sensiblhdad de las Arcxllas (R:.:f 3)

TABLA. 25 paracteﬁsti 'de las Pruebas Dinamicas de Uso mas Frecuznte (Ref: ] p-194%).

TABLAB 1. Valores e C Segun Termghx, (Re_f 4 p—156)

IR




LISTA DE FIGURAS

FIGURA 1.1. Consideracién de una Masa de Suelo Saturado, (Ref. 1., p-49).




vit

FIGURA 1:.14. Torcémetro para Determinar la Resistencia al Corte en hrfat.enal&s con S =c, (a)
Vlsta Lateral; (b) V:sta lnterlor de las Aspas (Ref p—l.fl) . L o

FIGURA 2.7. (a) Rodxllo Lxso con Vibracion, con Peso, Operauvo de 1200 Kg; (b) Rodillo Liso con
Vibracién, Con Peso Operativo de 6000 Kg, (BOMAG Compary).




FIGURA 2.8. (a) Rodillo Liso con Vﬂ)ramon de Propuls:on a Mano, Pm de 210 Kg; (b) Placa con
Vibracion, Peso de 500 Kg, (c¢) Rodillo Liso con Vibracién, Peso de 750 Kg, en ]os Tres Casos es
‘Accionado por un Motor de Gasolma, (MIKASA Company) - : o .

FIGURA 2.9. Métodos para Deterxn .
Globo de Hule, (Ref. 8. p—430) )

' -@ Cono de Arena; @)

FIGURA 2 l 1. (a) Colocacion del Densimetro Nuclear;
“in sim™, (Corle.sla de Geow.sa)

Suelos

FIGURA 3.10. T
(Ref 1, p-134)

FIGURA 3. 12 Esquema del Método, de Coulo b en Suelos Fnccxonantes (Ref 1, p-137).

FIGURA 3.13. Esquema del Metodo de Culmann, (qu 2, p—32)

i |

ERRORN

FALLA DE




FIGURA 3.14. Proceduruento Graﬁco de Cuhnm-m, para Determinar el Enlpuje Maxxmo Eamix,
(Ref. 2, p-33

FIGURA 4.11. Establlldad de Taludes Medxarf Terrazas Carretcra Xalapa-Vcracru.z

FIGURA 4.12. Estzbdxdad de Talud Medla.nte Concre o Lanmdo Tlenda Comercnal COSTCO
Xalapa., Ver. :




INTRODUCCION

El zabajo de tesis que se presenta,’lo he realizado con mucho esmero y cuidado, tratando de
lograr.un texto util.y de apoyo para:el:curso de Mecanica de Suelos, que se imparte
actualmente en ]a Facu.ltad de lngemena C1v1] de la Universidad Villa Rica.

La base que se tomo como arranque para el desarrollo del trabajo, ha sido los apuntes
tomados en la clase, impartida por el Ing. Juan Fco. Capallera Cabada, por eso el nombre
de. Apuntes de Mecdnica de Suelos. El programa de estudio que se ha desarrollado es el
Programa UNAM 1995, el cual se encuentra vigente tanto en nuestra Universidad como en
la maxima casa de estudios, Universidad Nacional Auténoma de México.

La mecanica de suelos tiene un amplio campo de estudio, ya que se considera una
disciplina joven dentro de la ciencia moderna. Estas lineas se sustentan con la referencia, de
que en el afio 1925 nace el término usado mundialmente, tras la publicacion del libro
ERBAUMECHANIK (Mecanica Suelos), escrito por el Dr. Karl Terzaghi. Dicho suceso
cambiaria la vision de los ingenieros proyectistas y constructores del siglo XX.

El estudio de las propiedades fisicas y mecanicas del suelo donde se pretenda construir, es
un factor muy importante que todo ingeniero especializado, o no, debe cuidar; por lo cuat
es de suma importancia contar con buenas bases de conocimientos y un buen criterio
profesional, para poder emprender una obra y ofrecer resultados de calidad.

La base principal para contar con buenos conocimientos se logra en la escuela; estudiando,
preparandose y tratando de tomar todo aquello que sirva para el buen desarrollo de nuestra
vida estudiantil y profesional, Terzaghi alguna vez expreso: “la teoria es la practica
escrita”’, sin embargo; también dijo: ‘‘quien s6lo conoce la teoria de la Mecanica de Suelos
y carece de experiencia practica puede ser un peligro pablico ™

E1 criterio y desarrollo profesional se acrecienta con la experiencia priactica, la cual se va
adquiriendo con el transcurso de los afios. Es obvio que al principio los ingenieros jovenes,
como en mi caso, tengamos que pasar por un penoso periodo de tanteos antes de contar con
un cierto dominio de la materia, pero las historias de esfuerzos como en el caso del Dr.
Terzaghi, el prologo del libro Mecdnica de Suelos I escrito por el Dr. Nabor Carrllo,
representan un aliciente para todos nosotros que nos encontramos al pie de la cuesta.
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El estudio de la Mecanica de Suelos ‘“conjuga a dos de los cuatro elementos de la
naturaleza que fascinaron a los hombres de antes y siguen fascinando a los hombres de hoy.
La tierra y el agua”, Dr. Nabor Carrillo.

Quiero agradecer la ayuda incondicional del Ing. Juan Fco. Capallera Cabada, para la
realizacion de este trabajo, gracias a su instruccién y valiosos consejos he logrado conocer
una disciplina tan noble como lo es la Mecanica de Suelos.

Por dltimo, tengo mis e§peranm$ puésras en que este trabajo sea de utilidad, para mis
compaiieros estudiantes de la Facultad de Ingenieria Civil.

PROPOSITO Y. ALCAN >3

ste trabajo tiene como propos:to principal, ofrecer un texto de consulta a
los estudiantes de 7° Semestre de la Facultad de Ingenieria Civil, en la Universidad Villa
Rica. Lo, ongmal por asi'decirlo, es que el texto de consulta se ha realizado en base a la
clase que se u'nparte actualmente en la Universidad, por un ex-alumno.

Los temas~con os que ‘cuenta este trabajo son: Resistencia al esfuerzo cortante,
compactacién de suelos, empuje de suelos y estabilidad de taludes.

Para alcanzar el :objbéti\ylo principal se han desarrollado las siguientes acciones:

R Se proporcmna al final de cada capitulo referencias bibliograficas Y enlaces

' . electronicos, para que el estudiante pueda recurrir a la fuente original y asi ampliar
_sobre el tema,

e . Al final de cada capitulo se presentan ejemplos ilustrativos y ejercicios propuestos.
En el capitulo de compactacion de suelos se ofrece un formato de compactacion, el
cual se encuentra automatizado en una hoja de calculo (Excel), para graficar
automancamente la curva de compactacion,

e Se ha elabomdo un CD-ROM, en ambiente html, para hacer mas interactivo la
explicacion de los capitulos, en este, se pueden encontrar lo siguiente:

o El desarrollo de cada capitulo,
a Galena de fotos, Problemas resueltos,

o Enlaces electronlcos con paginas a fines al tema,




1. RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE EN SUELOS
1.1 ESTADO DE ESFUERZO DE UN ELEMENTO DE SUELO.

La resistencia al esfuerzo cortante en los suelos se define como la capacidad que tienen
estos de resistir. cargas; determina factores tales como la estabilidad de un talud, la
capacidad de carga admisible para una cimentacién, etc. El conocimiento de Ia
resistencia al corte en suelos es indispensable para cualquier analisis relacionado con la
estabilidad de una masa de suelo. Sin embargo, para el estudio de la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos es esencial tener en primer lugar, ideas claras respecto a
lo que es: presion total, presion intersticial y presion efectiva, (Ref. 1, p-65).

Presion total sobre un plano elemental a través del suelo es la fuerza total por unidad de
superficie que actiia sobre dicho plano. La presion total tendra una componente normal
y una componente tangencial.

Presion efectiva es, por definicidn, la presion que determina la resistencia al esfuerzo
cortante, o la deformacién de un suelo. Esta presiéon también tendra componentes
normal y tangencial.

Los sueclos saturados que maneja el ingeniero civil suelen estar formados por dos
elementos: particulas sdlidas y agua.

Al someter un suelo saturado a un estado de esfuerzos, los esfuerzos aplicados son
absorbidos en diferente proporcion por cada unos de estos elementos. La parte del
esfuerzo tomada por las particulas solidas es lo que se denomina presion intergranular.
La parte del esfuerzo absorbida por el agua se llama presion intersticial o de poro;
como ya sabemos, el agua no puede soportar esfuerzos cortantes, y por ello, la presién
intersticial sdlo tendrd componente normal.

La proporcidén que es absorbida por cada una de las partes depende de una serie de
circunstancias, tales como tipo de suelo, velocidad de aplicacién de la carga con
relacion a la permeabilidad del mismo, su historial de cargas, entre otros factores.

Si se considera, una masa de suelo saturado con una superficie horizontal, Fig 1.1 (Ref
2, p-49), con el nivel de aguas freatico, NAF, a nivel de terreno natural, N7N, se tiene
que un plano horizontal XX de area, 4, a una profundidad, =, la columna vertical de
suelo por encima de XX tendra el peso total # siguiente: [




donde:

W, = peso. de las particulas del suelo . .. ... ... el S
W peso del agua en Ios vac:oc

FIGURA 1.1. Consxderacxon de una Masa de Suclo Saturado (Rej‘ 7, p—49)

Deba_)o de] mvel freatico, las particulas del suelo se encuentran sometidas a un empuje,
u, (provocado por el agua) por lo tanto, el esfuetzo efectwo W, esta dado por:

Entoﬁcési
ceiernene Ee. (3)

sustituyendo la Zc. (3) en la Ec (1), resulta .

W=Wru+W, Ee. 4

Si V, representa-el ‘volumen:de las f)zirﬁcu]as del suelo, y V. el volumen del agua,
entonces:




u=y gV, (prmcnpno de Arqu1medes) y Ww =Y. gV, ; sustituyendo = estas
expresiones en la ecuacion (4):

qll;hieniﬂdke‘égﬁa; Vil ‘es xgualk al volumen de,

donde:

= Esfuerzo Totél; representado por o, p

—== Esfuer=o Efecrivo, representado por &’ , p

v. g2 = Presién intersticial hidrostdtica,
representada por,

£>|€

Asi se obtiene: -

Esta ecuacion generalmente se cumple para suelos saturados, sin tener en cuenta las
condiciones del agua en los poros ni la influencia de las cargas externas.

La Ecuacion (8) se conoce como Principio de esfuerzo efectivo y fue fundamentado por
primera vez por Karl Terzaghi, en 1923. Este simplemente propone que “en cualquier
punto de una masa de suelo saturado el esfuer—o total en cualquier direccién es igual a
la suma algebralca del esfuer=o efectivo en esa direcciony la preston intersticial @, (Ref.
2. p-50). El principio de esfuerzo efectivo es quizi la relacion de mas 1mportanc1a en el
estudio de la mecanica de suelos, y su publicacion por Terzaghi marcé la aparicién de
esta materia como una disciplina separada en ingenieria, (Ref. 2. p-50).




g, sobkbrecorgo - , Aislando el
T ——q B R elemerﬁ:o de suelo

Some‘tlenolo ol elemento
o 'un esfuerzo aolu:lona

(©

FIGURA 1.2. Estados de Esfuerzos en un Elemento de Suelo, (Ref. 3).
1.2 TEORIAS DE FALLA EN SUELOS.

La mecanica de suelos tradicionalmente ha estudiado las condiciones de esfuerzo limite
que causan la falla de los suelos por fractura o por flujo plastico a través de la teoria de
Mohr-Coulomb, que consiste en considerar que la resistencia de un material pucde
medirse por el esfuer-o cortante mdximo que pueda soportar ese material que, a su vez,
es funcién del esfuerzo normal actuante en el plano en que ocurre la falla.

En términos generales no existe ain una definiciéon general del concepto falla; puede
significar el principio del comportamiento inelastico del material o el momento de la
ruptura del mismo, (Ref <, p-370).

Los criterios de falla que se han presentado en el pasado podrian clasificarse
primeramente en dos grupos:

I. El que utiliza criterios dindmicos; es decir, que refiere la condicion de falla a
esfuerzos actuantes.
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II.. El que utiliza criterios cmemancos en los que la falla se define en términos
de las deformamones producxdas

Actualmente las teonas de falla més usadas ‘siguen criterios dinamicos y  las
~correspondlentes al segundo grupo: no gozan degranpredxcamemo. T S

elastlca, >n’ tension’ o' compresxon. que experimenta el material sujeto- a esfuexzos. Sev,
~ trata de una teoria de fa]]a de tipo cinermnatico. BRI

Sin embargo Brldgman fue quien demostré6 que si un material se »‘sujcm“a
defonnac:ones principales  iguales segun tres direcciones, aplicando alta ;presién
hldrostatlca, nose produce en €l ruptura ni flujo plistico y ello aunque las
- defonnacnones producidas sean muy importantes. -

b) T eoria del Mdximo Esfuer=o Normal (Rarkine)

" Supone que la ruptura o el flujo plastico del material esta determinado por el mayor
esfuerzo principal y no depende de los otros esfuerzos principales. Sin embargo los
-mismos experimentos de Bridgman hacen ver esta teoria como inadecuada, pues cuando
los 3 esfuerzos principales son iguales, el material puede soportar grandes presiones, sin
que se presente una condicion de falla.

c) Teorias de Mdximo Esfuer=o Cortante

Con el criterio de atribuir la falla al esfuerzo cortante actuante maximo existen varias
teorias, que podria decirse son las de mas amplio uso, porque son las que
experimentalmente han rendido los mejores resultados.

1. Teoria de Guest

Segnin esta teoria, la falla estd determinada por el maximo esfuerzo cortante o la
maxima diferencia entre los esfuerzos principales. Guest supuso que el esfuerzo
limite es una constante del material. Se ha demostrado que las ideas anteriores
no representan al comportamiento de materiales fragiles, tales como rocas,
concreto, etc; tampoco es aplicable en arenas ni arcillas, pues la resistencia al
esfuerzo cortante, representada por el esfuerzo cortante de falla, dista de ser
constante en estos materiales.

2. Teoria de Coulomb

En el afio 1773 Coulomb establecid, por primera vez un criterio para determinar
la resistencia al esfuerzo cortante, S, en un elemento plano a través de un suelo,
mediante la expresion general:




El primer término, ¢, representa la cohesion del suelo a través de dicho plano y
el segundo, la componente de friccion debida a ]a presion normal a dicho plano.

La Ec.(9) se aplica, en principio, a un suelo seco o saturado en el que no hay
presiones intersticiales (puede haber variaciones en los parametros de un caso al
otro). Cuando existen presiones intersticiales surge el problema de saber cuil es
la presién normal que hay que introducir en la ecuacién (9), es decir, cual es la
presion efectiva, la que influye en la resistencia al esfuerzo cortante.

3. Teoria de Mohr

Esta teoria, establece que la falla por. deslizamiento ocurre a lo largo de'la
superficie particular en.la que’la relacion-del esfuerzo tangencial al: normal
alcance un cierto valor maximo.:Dicho" maxnmo fue postulado por: Mohr como
una funcién tanto del acomodc Oma de las parnculas del suelo como del
coef ciente de fnccwn ente ¢

normal actuante’'en el plano ‘de’ falla, péro se’ ace"pta también ¢ ue 1 rela xon éntre,
ambos esfuerzos noes consta.nte (Ref\-l p—371) ?

1 .3"SUELO'SV GRUESOS.

En 1942, A. Casagrande desarrolld el Sistema de Clasificacion de Aeropuertos, el cual
seria la base para constituir el Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos; SUCS. El
sistema divide a los suelos en 2 grandes fracciones: (1) /a gruesa; formada por
particulas mayores que la malla N° 200 (0.074 mm) y menores que la malla de 3™ (7.62
mm) y (2) /la fina, formada por las particulas que pasan la malla N° 200.

La fraccién gruesa se subdivide en gravas y arenas, teniendo como frontera la malla N°
4 (4.76 mm). La resistencia al esfuerzo cortante de una masa de suelo friccionante o
granular depende de las siguientes caracteristicas del propio material:

Compacidad

Forma de los granos

Distribucion granulométrica

Resistencia individual de las particulas

Tamaifio de las particulas

Historia previa de carga e
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e Drenaje del suelo:

Velocidad de aplicacién de la carga

e  Tipo dc carga: - Monotonica o estatica
- Clchca o tlansnona

Ademas de las caractenstlcas antenores existen:'dos’ factores circunstanciales,
dependientes de como se hace 1legar el.material a la falla, que ejercen también gran
influencia en la resistencia. Estos son los niveles de esfuerzo y el tipo de prueba que se
haga en el laboratorio ( agrutud y vel zdad de’ apllcac:on de las cargas).

1) Suelo Fnccwnante o, Granularen estado seco

L.os suelos ﬁ1cc10nantes compuestos por pameulas‘ngldas que no se encuentran en un
estado excepmona]mente suelto, 'la ecuacidon - de resistencia al esfuerzo cortante es la
sxgu:ente* : - : R :

S =p tand ..... SRy -3 (10)

donde:
S = p = son los esfuerzos criticos en el plano de falla
¢ = Angulo de la envolvente de resistencia (angulo de
friccién interna del suelo), que en este caso es una
linea recta que pasa por el origen como se muestra
en la FIG 1.3, (Ref. 3).

=N
ST
3=
o
q‘?ﬁ‘¢$
o>
A
> >
=)
Py Py

FIGURA 1.3. Envolvente de Resistencia de un Suelo No-Cohesivo, (Ref 3).

El angulo de, .friccién interna, ¢, y sus valores tipicos se dan en la TABLA 1. 1, (Ref. 3),
que a connnuacxon se present&

FALLA DE O

.~..;.....\( ;._.,_
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TABLA 1.1. Angulo de Friccién Intzma, ¢, en Suelos Gmnulares Yy sus Valores Tipicos,
(Ref 3).

" ESTADO - - L
SUELTO i oo DIENSO

“|Arenas y'Gravas™

Arenas bien graduadas |

Arenas medias uniforme§ S

donde: - : }

: S =Resistencia al esfuerzo cortante
p = Esfuerzo total

u= Pfesién de poro o intersticial

P = Esfuem efectivo

‘¢ = Angulo de friccién interna del sueIO' es igual tanto
en suelos saturados como en suelos secos

El esfuerzo hidrostitico puede llevar al suelo a una condicion de mestablhdad como ya
se vio cuando hablamos de los esfuerzos totales y los efectivos.

S OOP
<l
-
s ro SH | anete
o ecm S g’ waniil,
- o~ ente .;ovtl
o P At o
@%f =
Y A -
eyl L4 \ e
) 2}
b Py g -
] . B+ u » l
1 3 |
{ B + u |

FIGURA 1.4. Envolventes de Resistencia en Téminos de Esfuerzos Efectivos y Esfuerzos
Totales, (Ref 3).
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Correlacion entre el Angulo de Friccién Interna del Suelo, ¢, y el Angulo de la
Superficie de Falla del Suelo, «

’p B
CIRCULO DE MOHR Y ENVOLVE!\TTE DE
RESISTEN’CIA DEL SU'E
»_,20; + p=180°....... (=)
B+ ¢+ 90° =180°....... ()

>~ 0O
Dekspej,aﬁid‘d:B,fdé Gy
L : B=180°-2a

. (180° - 2c) + ¢+ 90 = 180°

_%0 e

1.4 SUELOS FINOS.

Los suelos Finos o Cohesivos, son aquellos suelos que sin presion normal exterior
apreciable, presentan caracteristicas de resistencia a los esfuerzos cortantes. El término
cohesivo fue dado por Coulomb. El pensaba que estos suclos tenian “cohesion”, es
decir, creia en la presencia de una suerte de liga entre las particulas counstituyentes. Sin
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embargo, la resistencia de estos suelos tiene, esencxa]mente el mismo pnncnplo que en
los suelos friccionantes; /a ﬁlccxon .

El estudio de la resistencia al con.e en suelos coheswos es ‘'de’ mayor 1mportancxa que en

los suelos friccionantes;: el agente carga-soporte de ‘las arcillas’ es primeramente ‘el agua o

que soporta‘'la carga como un ‘colchénm’ permlnendo solamente una ba_]o grado de camblo :
volumétrico debido prmcxpalmeme a's’u b

en rxnmos de
ro.y. el-grado de; consolidacion Las tres .
cortante en las’

Por esta razén la resistencia al esfuerzo, co
la disipacién de la presion intersiicial o.de'.
pruebas utilizadas para la determmacxon de
arcillas son: .

o consolidada 6 bd.relr'lada'), Prueba

L Reststencxa ala comp‘ sién: triaxi
Rapida (R). :
* Resistenciaalac mpre On triaxial (Consolidada No drenada)

- Resu;tenct_a akla compresxon ma:qal_ (Consohdada - Drenada), Prueba Lenta

().

En la prueba Rdpida (sin consolidacién y sin drenaje), no se permite la consolidacién de
la muestra, ya que la valvula de comunicacion, FIG 1.5, (Ref.5, p<-116). se cierra una vez
que se disipa la presién intersticial o de poro, lo cual impide la entrada o salida de agua’
de la muestra. En cambio, en una prueba Lernta (con consolidacion y con drenaje), la
presion de poro permanece igual a cero durante toda la prueba y no tiene influencia en
el comportamiento de la muestra, esto se logra porque se da tiempo suficiente para que
la muestra se consolide dando lugar a que la presion intersticial o de poro se reduzca a.
cero. En la prueba Rdpida-Consolidada, se da lugar a que la muestra se consolide
primeramente bajo la presion de poro (como en la primerma etapa de la prueba lenta), en
seguida, la muestra es llevada a la falla por un rapldo incremento de la carga, de manera
que no se permita un cambio de volumen. :

Prensids axial:
cap por wnad

™

Pranicn de e

confiramieato o " r-—— Camaxa

premios de camaras Py BT

Py Pc =" .
ho— . Mambrana
. impermeable
f—
fo—
eo—
[o—
l—
Mandme € T0

lw—
lo—

valvuia. ¥

FIGURA 1.5, Detalles Principales de 1a Camara Triaxial, (Ref 5, p-116).
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Estas pruebas de laboratorio “sirven como simuladores de situaciones naturales en el
suelo ¥y sus resultados cuando mucho son aproximados. Un factor que principalmente
_influye en la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos finos o cohesivos y cuya
influencia debe aprec:arse cmdadosa.mente en cada caso particular es la sensibilidad de
- SU estructura.

RESIST — EN - EDO — INALTERADO

SENSIBILIDAD = —0878F — o — —  ————— ——— ————— | Ec. (13
RESIST — EN— EDO — ALTERADO e (13)

La sensibilidad de una arcilla es una caracteristica propia, definida como la resistencia
de una muestra inalterada a la resistencia que presenta este suclo en estado alterado o
remoldeado. La TABLA 1.2, (Ref 3). nos presenta los rangos de sensibilidad de las
arcillas.

TABLA 1.2, Rangos de Sensibilidad de las Arcillas, (Ref 3).

RANGO : SENSIBILIDAD
2a4 ; : . BAJA

4a8 o e MEDIA
>8 !

» bhsolidadzs o blandas.

Los resultado xpenmental&s de pruebas - de resnstencxa en condiciones drenadas
an que’ arcillas’ orma]meme consolidadas de baja y media sensibilidad:

=0

las resistencias de muestras normalmente consolidadas se definen por la linea de falla:




S=ptand, . Ec. (14)
donde:

P = Esfuerzo normal ci'itico

g = Angulo de friccién interna relacionado con el
indice’ de p]astxcldad como se presenta en la
TABLA1:3; (Ref 3):.

TABLA 1.3, Ind.lcechlastxmdad, (Ré.:f 3).

INDICE DE S e
PLASTICIDAD 20 40 80 100
) 35-30 30-26 26-24 | 24-20

Ademas se ha encontrado una relacion estadistica valida entre c/p yie ,lndlce de’;
plasncldad para ‘arcillas ‘normalmente consolidadas (Skempton, 1948;: B_)erru:n Y
Simona, 1960). Puede determinarse su valor aproximado con la ec: (Ref. 5, p-126) :

=0.10+00041, ... Ee. (15 -

o

donde:
I, = representa el indice de plasticidad, y se expresa en porcentﬁje.'

S
P .

FIGURA l 7. Envolvente de Resxstmcta de una Arcilla Normalmente Consolidada, (LL=w),
Condiciones Drenadas, (Ref 5, p-126)




17

1.5 DETERNHNACION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZQO CORTANTE EN EL
LABORATORIO. PRUEBAS DE CORTE DIRECTO. PRUEBAS TRIAXIALES.

Entre los aparatos destinados a medir la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos en
el laboratorio, los que han alcanzado mayor importancia en la ingenieria practica y en
investigacion son los siguientes: (1) los aparatos de corte directo, (2) los aparatos de
corte circular, (3) los aparatos de corte simple y los (4) aparatos triaxiles. Un caso
particular del riaxial de gran utiidad practica, es el ensayo de compresion simple, (Ref
1, p-30).

(1) Aparatos de corte directo
El aparato de corte directo consta de una arrnadura inferior y otra superior entre las que

se coloca la muestra de suelo con piedras porosas en ambos extremos. De estas
armaduras una es fija y la otra es movil.

Manémerro para deformaciomes verticales
Esfuerzo vertical
Esfmerzo cortante

Armadura superior méwvil
Armadura inferior fija
Mantmetro para desplazamieatos horizoatales
Piedra porosa superior
Piedra porosa ianferior

DNOU S WN -

FIGURA 1.8. Aparato de Corte Directo de Esfuerzo Controlado, (Ref. 1, p-31).

En un ensayo normal se comienza por aplicar una carga vertical, observandose las
deformaciones verticales mediante el manémetro correspondiente. A continuaciéon se
introduce un esfuerzo horizontal, y se van dibujando en un diagrama las deformaciones
horizontales unitarias en abscisas y los esfuerzos horizontales de corte en ordenadas.
Los aparatos modernos tienen un dispositivo para separar ligeramente las dos armaduras
antes de aplicar el esfuerzo de corte. Con ello se elimina la friccion entre éstas. No se
conoce aun la influencia de la magnitud de esta separacion en los resultados.
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Micrometro para
deform acién vertcal

Aguaquerodeala
caja de corte

Esxfuerzo cortante
medido con un anille

SECCIONDE LA CAJA DE CORTE

FIGURA 1.9. Aparato de Corte de Deformacion Controlada, (Skempton y Bishop, 1950),
(Ref2. p-32).

Ségﬁnk’rlas' condiciones en que se produce el drenaje de la muestra se distinguen tres
npos de ensayOS'

a) En el ensayo sin drenaje no se permite €l drenaje de la muestra ni durante la
aplxcaclon de la carga vertical, ni durante la aplicacion del esfuerzo de corte.

b) En el ensayo consolidado-sin drenaje se permite que la muestra drene durante la
" aplicaciéon del esfuerzo vertical, de modo que en el momento de aplicar el
esfuerzo de. corte las presiones intersticiales sean nulas, pero no durante la
aplicacion del esfuerzo cortante. La maquina de corte directo no permite el
control del drenaje. Por ello los ensayos consolidado-sin drenaje s6lo pueden
realizarse en suelos impermeables, y operando, en la fase en que no se requiere
drenaje, con gran rapidez para evitar que haya tiempo para que éste se produzca.

c): Porultimo, en el ensayo con drenaje se permite €l drenaje de la muestra durante
todo el ensayo, de modo que.las presiones intersticiales sean nulas durante la
aplicacion del esfuerzo cortante.

En los ‘yrensayos consolidados-sin drenaje y con drenaje la presion vertical recibe et
nombre de presion de consolidacion.

Estos énsayos, segun la forma en que se aplica la fuerza horizontal pueden ser de dos
tipos:

(a) En el ensayo de esfuer-zo controlado, FIG 1.8, se aplica un determinado esfuerzo
horizontal, y se va midiendo las deformaciones en este sentido hasta llegar a Ia
estabilizacion; a continuacién se aumenta la fuerza horizontal, y asi sucesivamente hasta
que llega un momento en que las deformaciones no se estabiliza, lo cual nos indica que
hemos sobrepasado la carga de rotura.

(b) En el ensayo de deformacién controlada, FIG 1.9, la armadura movil se desplaza a
una velocidad determinada, y se van midiendo los esfuerzos horizontales
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correspondientes mediante un- anillo dinamomeétrico conectado en serie con la fuerza
horizontal.

(2) Apa.ratos de corte cxrcular

El aparato de corte cxrcular uno de cuyos modelos se representa en la FIG 1:10, (Ref 1,
p-33), ha sido desarrollado por Haefeli y Hvorslev, 1952 El prmcnpxo ‘de este aparmo es
exactamente igual-al del aparato de corte directo; la: umca ‘diferencia‘es que €l corte se
realiza aphcando una torsion de eje vertical a la muesua Esta torsion se ejerce sobre la
parte superior de.la muestra medxame los cabl&s que ven en la ﬁgura

(3) Aparatos de corte sxmple

El aparato que se muestra en la FIG 1.11, (Ref /. p-+41), €s un aparato de corte simple
desarrollado por Kjellmann. La muestra cilindrica se coloca en una membrana de goma,
reforzada por medio de anillos metilicos. En estas condiciones es fiacil comprender que
la muestra estid sometida a una deformacion de corte simple. Ademas, este aparato
elimina el rozamiento con las paredes al aplicar el esfuerzo vertical, pues la membrana
es muy deformable y los anillos, que quedan separados entre si, no oponen resistencia a
las deformaciones verticales de la muestra. La velocidad que hay que dar a la maquina
de corte simple en un ensayo con drenaje para asegurarse que a lo largo de €1 se esta
produciendo una disipacion total de las presiones de poro, se puede hallar del mismo
modo que la maquina de corte directo.

Carga vertical

Rneda para
aplicar 1a torsien

7 R

Suelo

e || RESEEE Y|

N\N—®©_ 7Z ™ ‘ e

Seccién Dismetral A-A

ESQUEMA EN FPLANTA DE LA DISPOSICION
GCENERAL DEL APARATO

FIGURA 1.10. Aparato de Corte Circular, (Hvorslev, 1952), (Ref 1. p-33).
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Esfuerzo normal

o 1 Dremafe
FIGURA 1.11. Aparato de Corte Simplc de Kjellmann. (Ref. 1. p-+1).

(4) Aparatos triaxiales .

Los aparatos triaxiales tienen como indice comun el que aplican o pretenden aplicar,
sobre el contorno de la muestra, solamente esfuerzos normales, es decir,’ esfuerzos
principales. Entre ellos destaca el que comunmente se designa con el nombre de aparato

triaxial, que realmente es un aparato de compresién cilindrica, pues permite aplicar un "

esfuerzo sobre todo el contorno lateral del cilindro y otro, distinto, seguin su eje,
FIG 1.12, (Ref 4. p-383).

El verdadero aparato triaxial, permite aplicar tres esfuerzos distintos sobre los tres pares
de caras paralelas. Otro es el aparato de deformacion plana en el que se pueden‘variar

los esfuerzos principales mayor y menor, mientras que la intermedia toma los valores

precisos para que no haya deformacidn en la direccion correspondiente.

Las pruebas de compresion triaxial son mucho mas refinadas que las de corte dlrecto y

en la actualidad son las mas usadas en cualquier laboratorio para_determinar’ las :

caracteristicas de esfuerzo-deformacidn y de resistencia de los suelos, (Ref: .- p-383).

Vastuxo do curgs

—— = — Al compresor

Buse metalicn

Cilindro de Incita

Pledra porosa

Tubo do saran

Tubo cepilar
Plodra porosa -

- Valvala

o
ul
|

[
S

FIGURA 1.12. Componcntces de la Camara de Compresiéon Triaxial, (Ref. 4. p-383).

[
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1.6 DETERMINACION DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE EN EL
CAMPO. PRUEBA DE VELETA. PRUEBA DE PLACA

.Prueba de Veleta

La medlmén en campo de 1a resistencia al corte de los suelos cohesivos, especialmente
en condiciones No-Drenadas se realiza mediante el aparato conocido como Velera. El
aparato ‘en su forrma mas sencilla, consiste en una veleta (generalmente de 4 aspas)
sujeta al’extremo de una varilla vertical. La prueba presenta una considerable ventaja,
ya que se realiza directamente sobre el suelo *“in situ™, sin alterar considerablemente el
material, (Ref 5. p-150). El conjunto se hace girar y se mide el par necesario para
hacerlo, como el suelo falla a lo largo de una superficie cilindrica, puede calcularse la
resistencia al esfuerzo cortante si se conocen las dimensiones de la veleta y el par de
torsion.

—
==

FIGURA 1. 13 Aparato de Veleta para Det:ermmar Resistencia al Corte, in situ”,
(Ref. 4, p-381). - i

77(' (l6)

donde: )
c = cohesion o resistencia al esfuerzo cortante
. F.= fuerza del torque
d = brazo de palanca
A:=area de la superficie cilindrica del corte

Mediante ésta'prh:eba es posible también medir la sensibilidad de la arcilla. La veleta no
puede usarse con éxito en arcillas que tengan resistencias a la compresiéon simple
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mayores que 10 Ton'/n"xz,,que cohtengan capas de arena o muchos gruesos o en suelos de
tipo limosos’ MH, M1, en este caso los resultados no son muy confiables, (Ref5, p-/50).

Torcémetro.- es una modificacién, que permite la ejecucién rapida de muchas pruebas
-de:veleta‘en-la: superﬁc:e recién cortada de una muestra o en la pared recién cortada de
un pozo-a‘cielo abierto. Pueden hacerse determinaciones confiables de resistencias al
esﬁ;exzo cortante que oscnlen entre 1 v 50 Ton/m>, FIG 1.14, (Ref'5, p-151).

ra

1°- ¢
[ |

L1071

tC =& 3

FIGURA 1.14. Torcédmetro para Determinar la Resistencia al Corte en Materiales con S = ¢, (a)
Vista Lateral; (b) Vista Interior de las Aspas, (Ref. 5, p-1517).

(a) (b)

FIGURA 1.15. (a) Vista General de Torcometro; (b) Ensaye con Torcémetro en un Tubo
Partido, (Cortesia del Ing. Juan F. Capallera Cabada).

Prueba de Placa

Uno de los métodos mas antiguos para calcular la deformabilidad *“in situ™ de los suelos
granulares es la prueba de carga mediante placa en el campo. Se dispone una placa de
apoyo cuadrada a una elevacién conveniente en el fondo de un pozo a cielo abierto, se
aplica la carga vertical por incrementos y se observa en un micrémetro la deformacion
después de cada aplicacién de carga. Los resultados se dibujan en un diagrama
esfuerzo-deformacion. Los resultados de la prueba de carga mediante placa requieren de
una interpretacion cuidadosa, ya que en muchos casos puede causar confuslones (Ref. 6., .
Secc-7.135). ) :
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Las Pruebas Estandar de Carga, FIG 1. 16 deben cumplir con las siguientes
espec:ﬁcacxones.
e El pozo para la prueba debe tener ua.ndo menos una seccnon cuadrada de 1.30 m
deklado. g T

: lados de la placa

» Bemba
63 et o e
2
T Micromemo .
- == : =
3 YToneladas [T 5 Tonelmdns 1|
Y L - Gato I
IL 1 - = i
s R~ | — — =
Tubo de Acero de e Vign de Acere

20 cm dAe 4

19m

2 . Pimce de Acero dc30 x SO an
§ 5 ¥ 25 cm de erpesar

(Ref- 93.

" |guw = Capacidad de Carga Ultima

= Capacidad de Carga Ultima
= (Qu/F.S); donde F.5 =3

iaae = DeEscarga de 'a Cinentacion
alsubsuelo del sitio

10 15 20
Deform acién, mm

FIGURA 1.17. Curva Esfuelzo—Deforrnacnon Resuitante de una Prueba de Carga, (Ref” 9).
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1.7 CORRELACIONES ESTADISTICAS PARA OBTENER LOS PARAMETROS
DE RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE.

El Penetrometro se ha desarrollado para disponer de informacion sobre las
caracteristicas del subsuelo que no podian ser obtenidas por otros métodos.

El penetrometro consiste en una barra metalica esbelta que se hace penetrar en el suelo
mediante golpes o a presion, cualquiera que sea el método de hincado, el aparato
determina la resistencia que presenta el suelo a la penetracion de la barra a una
determinada profundidad.

Si se hinca el penetrometro a presion de manera uniforme la prueba recibe el nombre de
Prueba de Penetracion Estdtica. En cambio, si se encaja a golpes se le llama Prueba de
Penetracion Dinamica, (Ref. 5, p-I47).

Por-lo general, la prueba de penetracién estitica se realiza en suelos cohesivos y las
dinamicas en los friccionantes.

Prueba de Penetracion Estandar y Valores de N (ASTM D-1586)

La prueba de resistencia a la penetracién estandar, (SP7, Standar Penctration Test), es la
prueba dinamica de mayor uso por los ingenieros geotécnicos en México, Estados
Unidos y gran parte del mundo. Determina el angulo de friccion interna, ¢, que es el que
gobierna la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos friccionames. El objetivo
principal de la prueba, es determinar €l namero de golpes necesarios para hincar 30 cm
en el suelo por un muestreador de rubo parrido, también conocido como media cafia, de
5 cm de diametro exterior, FIG 1.18,(Ref.5, p-/42), mediante un martillo con peso de
63.5 Kg desde una altura de 76 cm. El namero de golpes, N, resultante se considera la
resistencia a la penetracion. Es importante sefialar, que los golpes en los primeros 15 cm
de penetracion se desprecian, ya que se considera la falta de apoyo. Las muestras que se
obtienen son de tipo alterado, ya que sufren deformaciones durante la extraccion. Sin
embargo, es posible obtener muestras inalteradas, usando un tubo de pared tipo Shelby
de 1.00 m de largo y con espesor de 3" y 4™ de diametro exterior.

Lumbrers parn el agaa de 11 | mwm

\\\\\\\%\\\\\\.\\\N.WWEW

Fabncanso de dos tubos

Tramo central desmontshie
de media cafia

- sin costura para compl enentarse

e duametry.
rSSEZzZZ 7 U 7 7 2! 2 LA
Zapata cortadora de acero Balin de acero de )3 mm
\\_ bisciada de flo trmplado. de dudmetro

FIGURA 1.18. Muestreador de Tubo Partido o Media Caiia, para la Prueba de Penetracion
Estandar, (Ref. 5, p~142). .
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FIGURA 1.19. Muestras Alteradas e Inalteradas , Tubo Shelby, Obtenidas en uma Prueba de
Penetracion Estandar, (Cortesia del Iing. Juan IFeco. Capallera Cabada).

(a) (b)

FIGURA 1.20. (a) Prueba de Penetracion Estandar; (b) Muestra Obtenida con Muestreador de
Tubo Partido, (Cortesia del Ing. Juan Fco. Capallera Cabada).

Con base a trabajos de investigacion realizados, se han desarrollado graficas que
relacionan, N, con el angulo de friccion interna de las arenas, ¢, FIG 1.21, (Ref 7, p-250).
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FIGURA 1.21. Relacion entre el Nurmero de Golpes de la Prueba de Resistencia a la Penetracion
Estandar, N, y el Angulo de Friccion Interna, ¢, de las Arenas, (Ref 7, p-250).

Los ‘resultados  de la prueba de penetracion estindar pueden correlacionarse
aproxlmadam' e.con algunas propiedades fisicas importantes del suelo. La TABLA
“p-148), muestra estas correlaciones. La correlacién para el caso de las
 puede considerarse como una aproximacion, en el caso de las arenas el uso
de los valores de N es seguro. En las arenas saturadas, finas o limosas, compactas o muy
compactas los valores de N deben interpretarse conservadoramente.

1.4, Correlaclon entre la Resistencia a la Penetracion y las Propiedades de 1os Suelos a
partu' de la Prueba de Penetracion Estandar, (Ref. 5, p-148).

e Arenas Arcillas
ik (Valorcs Seguros) (Valores Relativamente Inseguros)
Numero de Numero de
Golpes por 30 Compacidad Relativa Golpes por 30 Consistencia
cm . N cm N
: ) Menos de 2 Muy Blanda
04 : Muy Suelta’ - | .24 Blanda
4-10 S Tl Suelta®t A7 4-8 Media
10-30 oo i s Median i 2 818 Firme
.30-50 s Compacta’l C i 15-30 - Muy Firme
Mas de 50 ) Muy Compacta " |- 'Mas de 30
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Penetromerro. Cono holandés

El cono holandés, es el penetrometro estatico de mayor uso. Fue desarrollado por P.
Barentsen, en el Laboratorio de Mecanica de Suelos de la Universidad Técnica de Delft,
en-los Paises Bajos. Las' primeras-pruebas fueron realizadas en el periodo de 1932 —
1937, (Ref: 8). ;

En 1946, el laboratorio de mecanica de suelos de Delft, junto con la Goudsche
Machinefabriek de Gouda, en Holanda, patentd un Penetrometro estatico operado
manualmente con una capacidad de empuje de 2,500 Kg. Los penetrometros estiticos
son de dos tipos basicamente:

e El penectrometro estatico de purnna conica fija, donde la punta conica y las barras
de empuje se mueven simultineamente hacia abajo; €ste tipo de Penetrometro
mide a la vez la resistencia de punta y la friccién lateral, FIG 1.22, (Ref 8).

e El penetrometro estatico de punta cénica movible, donde se mide separadamente
la resistencia de punta avanzando una punta conica localizada inmediatamente
debajo de una camisa que funciona como ademe y evita la friccion del suelo a lo
largo de las barras que empujan la punta hacia abajo.

La prueba con penetrometro estitico consiste en hincar a presiéon un dispositivo
metilico en el subsuelo, a una velocidad constante para determinar la resistencia de
punta y la fricciéon lateral que actian sobre el dispositivo. Todos los penetrémetros
estaticos fabricados por la Goudsche Machinefabriek de Gouda son del tipo de punta
conica movible. Consiste en una punta con angulo de 60° y diametro de 36 mm, con un
area de 10 cm’. Las varillas de penetracion estin rodeadas por un ademe metilico o
barras exteriores y transmiten a la punta las cargas aplicadas en la parte superior
mediante un sistema hidraulico conectado a una celda de carga.

El cono se hinca a razén de 2 cm/seg, la carga requerida para empujar el cono y las
barras exteriores proporcionan la resistencia total a la penetracion. Esta resistencia
incluye la resistencia de punta, (q.), y la de friccion lateral, (f5), a lo largo del ademe.

Las lecturas de la carga aplicada se efectian con la frecuencia que se desee, pero
generalmente a cada 20 6 25 cm de penetracion. Las lecturas se grafican con la
profundidad de penetracion como ordenada y la resistencia a la penetracién como
abcisa.

FIGURA 1.22. Penetrémetro Estatico, (Ref. 8).
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Penetrometro Mecdnico de Friccion, Tipb Begemann

Con este tipo de penetrémetro, es posible medir independientemente la resistencia de
punta y la de friccion lateral desarroliadas a una determinada profundidad en un estrato
en-particular-El-penetrometro mecanico de friccion, es conocido también como el cono
de friccion tipo Begemann o cono de friccion holandés, requiere para su avance dentro
del suelo, un conjunto de varillas metilicas dentro de las barras de empuje. El
mecanismo de empuje de las barras requiere de una fuerza de reaccion adecuada, la cual
se puede lograr montando este mecanismo en un vehiculo con suficiente peso muerto,
‘FIG 1.23.

El equipo de medicion de las fuerzas para hacer avanzar el penetrometro dentro del
suelo, puede ser una celda o bien, mediante mandmetros, FIG 1.24, (Cortesia de
Geovisa). Este equipo puede ser utilizado para penetrar cualquier clase de suelos.
Aproximadamente, un equipo de 10 ton de peso puede penetrar 1.5 m en un estrato de
arena con un numero de golpes en la prueba de penetracion estandar del orden de 100 y
una profundidad de 10 m.

(@) b)

FIGURA 1.23. (a) Vista Lateral del Vehiculo de Transporte para el Cono de Friccion: (b) Vista
Frontal, (Reff 8, p-22).

Generalmente, la prueba de penetracion estatica ha demostrado se mas util en suelo
gruesos y permeables como las arenas. Sin embargo, la experiencia de muchos paises
del mundo sefiala que la prueba se puede realizar en la mayoria de los suelos que pueda
penetrar. Al igual que cualquier otro equipo de investigacion de suelos, debe adoptarse
un criterio apropiado de cOmo interpretar los datos de penetracion obtenidos en
diferentes suelos.




(a) (b)

FIGURA 1.24. (a) Celda de Carga Hidraulica; (b) Cono Tipo Begemann con Camisa de
Friccion, (Cortesfa de Geovisa).

Se han encontrado relaciones estadisticas ttiles, entre la resistencia a la penetracion del
cono y los valores N. Esta informacion se resume en la TABLA 1.5, (Ref 5. p-150).

TABLA 1.5. Correlacion Aproximada entre el Cono Holandés y la Resxstencxa a la Penetracion
Estandar, (Rj S, p-150). -

. Tipo de Suelo -

Lxmos hmos arenosos mezclas hmo arenosas ligeramente
cohes:vas

Arenas hmpxas de fnas a mcd:a.s de y.arenas‘ligeramente
llmosas

Arenas gruesas y arenas cOxi ‘poca grav

Gravas arenosas y gravas o

q," = Resistencia al cono hol

N =resistencia a la penetrac on esta.ndar, 3
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1.8 EJEMPLOS.
Ejemplo 1

Se rea.hzo una- prueba de resistencia - a“la ' compresion triaxial en una arena densa de
granos redondeados. La presnén de confinamiento p; es de 2 Kg/cm?. (A qué presion py

fallara la muestra?

™
N
3=
Dp
DATQOS
ps =2 Kg/cm?
=7
SOLUCION-
P,y OC+ BC M
p;  OC—AC "~
de la figura: ;
AC=BC=DC 7’
i Senp = ——
OoC

O-
Por lo tanto:
BC=AC=0C Sen¢
Susutuyendo en (1):
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P, _ OC + OC Sené
p; OC — OC Sené

_ocC (l+Sen¢)_Tg,(45,+i)
T OC (1 —Send) 2

- P, = T, 2(45¢ 2.)
Py £ +2

despejando p,

p, =p, Tg* (45°+ ") ............... @

Tomando el valor de d), de la TABLA 1. l para una arena densa de gxanos nedondeados
resulta' B . :

,¢’"=4Q°
sustituyendo valores en (2): :
p, = (i) Tg? (45°+%
. ‘:p, =919 Kg/cm?

Calculandd el Es_‘fuer:ok,De.widdo’r

e Ap P1i—pP3= 9. 19 2
} : =719 Kg[cm ceo
B= 9-19 Rg/oE B -

Calculando el Angulo de la Supert' cie de
Fa.l]a, o

B- 2 xe/caf =

P-$19Kc/cn

z, .
TA -.7.19 x;/&

rETISY Y o

e ¢ R Ty f
Fasshh o
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Ejemplo 2

Calcule la resistencia al esfuerzo cortante contra deslizamiento a lo largo de un plano
horizontal a:una profundidad de 20 ft en un depdsito de arena que se muestra en la
figura.- Suponga que‘la*masa: de arena drena libremente y el angulo de fricciéon interna,
¢, para arena hun:eda ‘es ‘32

DATOS
Peso Vo]umét.rico del Agua, yw = 62.4 lbs/ﬁ.3
Peso Volumémco de la Arena Seca, T = 118 lbs/ﬁ:’

Peso Volumetnco de la Arena Samrada, 4 .;,=128 lbs/ﬁ"'

Angulo de F_

i6n Intl’;fna de la Arena, 4) 32°
SOLUCION ‘
Unhzando lé Ec. (Q) L o
S=p tand
donde:

" p = esfuerzo normal efectivo

Calculando el esﬁ.lerzo normal efectlvo ala Prof. de 20 ft
E.s_*ﬁler"os Neutros, 1t

o =0
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Hao = Ywh = (62.4)(13)= 811.2 Ib/ft*
Esfuer=os Totales, p

P Qe

P-, = 18)(7)— 826 lb/ft2

on = P-, + (128)(1 3 )— 2490 lb/ft

Esﬁler-os Ej’éctwos P

Po.
Py

donde:

1 Ton(inglesa) = 2000 lbs

S ;pzo“ 0.8394 Ton/fi? =~ 0.84 Ton/f?
Sustituyendo el este valé; enla E (9),

. 's=1(0.84)tan 32°

8§ =0.5248 Ton/f¥’ (Resistencia al Corte)

Ejemplo 3

Se cree que la. resxstencm al esfuerzo cortante de un suelo ba_)o cxertas condiciones en
campo esta gobernada por la Er:uacxon ©):

s= c+ p tand
donde:
' c—OZOKg/cm
q> 220

Cudl es el esfuerzo minimo de confinamiento para evitar la falla del suelo en un punto
dado, si el esfuerzo normal principal, pi, fuera de 4.5 Kg/cm®?




35

DATOS ‘
©=020 K:g/célz
¢ 22° ; :‘ :

C U Py=4. 5 Kg/cm

SOLUCION =~

ta.,¢=‘_'°_*

o' -0 , ~ o
o p—:= tan 2(45°+“-¢;)V
Ps : : : 2
p ) i 1t
- O = s pl =

" (4so+_z;

—~ 0 =0.495 Kg/cm? = 2. os Kg fem?

fp =ps —04
= 2 05— 0 495
p,‘_l 559~1 56 Kg/cm2 (EsfuexzoMlmmode Cofinamierto)
Calculando el E.sfuer-o Deswador' k
Ap Py~ Ps3 -
4.5 -.1.56
p = 2.94Kg /ecm 2

A
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pr

Ejemplo 4

Una arcilla normalmente consolldada'se encuentra baJo presxon efectiva vertical,. p,, de
1.20 Kg/cm®. Su indice de plastxc 8 1 .es de 45 (,Cual es su resxstenc:a al esfuerzo
cortante, aprox:madamente" ol : L : : .

DATOS

Arcillas Normalmente Cbns&)’ﬁ&dﬁ_ﬁéi,@uélbs ﬁn&s)’, w=Ll1
p. = 1.20 Kg/cm? "

I, =45

SOLUCION :

Utlhmndo Ia relacnon estad:stlca, que relaciona c/p,. . y el indice de plastlcldad para
arcillas normalmente ‘consolidadas (Skempton, 1948; Bjerrum y Sxmons 1960), (Ref. 5,
p-126). & .

;?_: 0.10 + 0.004 1,

S=c=p,(0.10 +0.0041,)

Sustituyendo Valores:

c=1.20{0.10 + 0.004 x 45)

¢ = 0.336 Kg /cm *(Valar Aproximado )
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NTN
.

P\

P\
5n= 1.20 Kg/cma
B = presion verticaot
n efectiva de la-
sobrecorga sobre

planos horizontales

1.9 PROBLEMAS, (Ref. 5, p-133.134).

1.

Se cree que la resistencia la esfuerzo cortante de un suelo. ba_]o ciertas
condiciones en el campo estara gobemada por la Ec. (9), con ¢ = 1.95 ton/m? yé
= 22° ;Qué presion lateral minima seria necesaria para evitar la falla del suelo
en un punto dado, si la presién vertical fuera 44 Tons/m>7......... Resp. 17 Tons/m”

Una muestra de arena seca, fue ensayada en un aparato de corte directo bajo una
presion vertical de 1.4 Kg/cm2 en el plano de corte. La falla ocurrié cuando se
presento un esfuerzo cortante de 1.0 Kg/cm?2. Calcular el angulo de fricciéon
interna de la arena. Resp. 35°

La arena en un depdsito natural profundo tiene una angulo de friccion interna de
40° cuando esta seca, un peso volumétrico seco de 1760 Kg/m3 ¥y un peso
saturado de 2100 Kg/m>. Si el nivel freatico estd a una profundidad de 6.0 m,
icual es la resistencia al corte del material a la profundidad de 3.0 m?
Resp. 4.5 Tor/m?

En una prueba triaxial no drenada en una muestra de arcilla saturada, la presion
de confinamiento se mantuvo en 9.8 Ton/m2. La resistencia a la compresiéon
stmple de la arcilla es de 35.4 Ton/m2. ;A qué carga vertical, en exceso de la
presion de confinamiento debe fallar la muestra?.......... Resp. 35.40 Ton'm’

En una prueba triaxial en una muestra saturada de arena compacta, la muestra se
consolidé bajo una presion de confinamiento de 14.6 Ton/m>. De alli en adelante
se evité el drenaje. Durante el drenaje la adicion de la carga vertical se midio la

pres:on de poro en la muestra. En el momento de la falla era lgua] a 11.7
Ton/m>. En este momento, la presién vertical afiadida fue de 14.2 Ton/m®. ;Cual
es el valorde ¢ para laarena?.................... Resp. 45°

Una arcilla normalmente consolidada estd sometida a una presiéon vertical
efectiva de 2.50 Kg/cm su indice de plasticidad es de 35. ;Cuail es
aproximadamente su resistencia no drenada, ¢?....... Resp. 0.60 Kg/cm
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2. CON[PACTACION

2.1 TEORIA DE LA COMPACTACION

Compactacion.- es el proceso mecanico mediante el cual se busca mejorar las propiedades
mecanicas de los suelos, disminuyendo su relacion de vacios y aumentando asi la capacidad
de carga..La compactacion disminuye el riesgo de asentamientos no deseados en las obras,
proporciona una buena estabilidad de los taludes de los terraplenes e incrementa la
resistencia al corte del suelo. El proceso de compactacion tiene como objetivo principal,
obtener un suelo capaz de mantener sus propiedades mecanicas dentro de un rango de
seguridad satisfactorio a través de la vida util de la obra. La compactacién es un
mejoramiento mecanico artificial, y es semejante al fenédmeno de Consolidacion, ya que
ambos procesos involucran una disminucion de volumen bajo la accion de una sobrecarga
que expulsa el agua y el aire atrapado en el suelo. Sin embargo, se diferencian en que la
consolidacidén es un proceso natural que se lleva a cabo durante mucho tiempo, (Ref /. p-
153).

A principios del siglo XX, tuvieron lugar el desarrollo y progreso de las técnicas modernas
de compactacion. Fue principalmente en Estados Unidos, donde se da el punto de arranque.
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En 1906, Fitzgerald crea el Rodillo Pata de Cabra de 2000 Kg de peso, que marcaria el
inicio en el desarrollo de maquinaria de compactacnon ‘En 1928, O. J. Porter desarroll6é en
las" Divisiones de Carreteras de California las investigaciones basxcas de laboratorio y mas
tarde en el afo de’ 1933 Proctor comenzaria: a’ desarrollar. muchas tecnxcas de uso ‘actual, -
(Ref- 1, p-154).La compactacnén es uno de los medlos de que hoy se dlspone para mejorar la
condicidn de un suelo que haya de usarse en construccién.’'La TABLA 2.1; (Ref 1, p-155)
permite situar a'la compactac:on dentro del con_)unto de métodos de’ me_,oran'uento de suelos: -
que hoy pueden aphca.rse. . : ~ :

METODOS DE MEJORAMIENTO DE SUELOS ;

Fisicos ; Quimicos : Mecénicos -
: (establhzadores) :

e Confinamiento. ;. { : . Con sal b ,,Compactacnon
(suelos friccionantes) - : s S ;

“ Con_cemento - Sl

j e Con asfalto

: - - ’ Con cal

.. Mezclas (suelo con’ . e
suelo) o : . - vCon otras substancxas

[ seltrate: Puede decirse que la energla espe

. factores: que ‘mayor influencia que se ejerce, o de’ compactacxon de un
suelo; con un procedimiento dado. La manera de. evaluar la energia especifica en
una prueba de laboratorio en que se cornpacte al suelo por impactos dados con un
pisdn, queda dado por la ecuacion: .
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hoccdianaawaEe (17)+

donde:

E. = energia especifica. v

N = nimero de golpes del pisén compactador por cada una’
de las capas en que se acomoda el suelo en el molde
de compactacion.

n = numero de capas que se dxsponen hasta llenar e]
molde.

W = peso del pisén compactador.

h = altura de caida de pisén al aphcar lo
suelo.

V = volumen total del molde de compactacnon lgual al
volumen total del suelo compactado g

im;}actdé 'del .

4. El Contenido de agua del suelo.- El contenldo de ‘agua que produce el maximo peso
volumeétrico seco es denominado Opnmo G

5. El contenido de agua original del sqelo.

6. Recompactacion.

7. Otras variables.- un conjunto de vanables que afectan a las: pruebas de
compactacxon de labomtono y campo tales como :

empacarse mas cercanas unas de otras con’lo? cual, aumenta su Peso Volumérrico. Sin
embargo, al llegar a cierto punto las lammas de agua adsorbldas empiezan a empujar a las
particulas del suelo causando la separac:on por lo tanto, al segulr aumentando la humedad,

el peso volumétrico disminuye.
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Por consiguiente, el Peso Volumétrico Seco Mdximo se alcanza con un Contenido Opnmo
de humedad. Para representar]o, se'procede a registrar los datos obtenidos de'la prueba de-
compactacién realizada’ al suelo, en ‘una grifica Peso Volumétrico Seco/Contenido’ de
humedad formando asi la Curva de Compactacion, (Ref: 3, 4).

'CURVA DE COMPACTACION

]
=
z 1.75 n
I~
S /
fj”‘g 1.7
=] =
=l = / >
S| = 1.5
4
S 1.6 i
=
£ 1.55
[} 10 20 30 40

CONTENIDO DE HUMEDAD (%56)

FIGURA 2.2, Curva de Compactacion, Obtenida Mediante la Prueba'Pré)‘ctbr,Es'uindar.

2.2 COMPACTACION DE CAMPO '

La aplicacién de la energia qﬁe se requiere para compactérrrlo suélds en el campo se puede
obtener mediante cualquiera de las siguientes métodos, los cuales se diferencian en la

esencia de los esfuerzos 'aplicados y por la durac:on de estos. La clasificacién es ‘la
siguiente: . :

A. Compactacion por ?resiéri
B. Compactacion Por_Ar'n’asado
C. Compactac‘i‘c'm por Irﬁpacto
D. Comp')‘acrt;xcbiléyri ﬁor Vibracién

E." Combinacién de Métodos




a2

A). Compactacién por Presién. Rodillos lisos y. neumaticos con llantas de hule.

Rodillos Lisos.

Los rodillos lisos son adecuados en matenales que no requleren concentraciones elevadas

de presion; por lo general son gravas y arenas relatnvameme limpias. Son adecuados para.
pruebas de rodado en Sub-rasante, su presién de contacto llega a ser tan alta como 210-290 -
Kg/m®. No produce un peso especifico uniforme-de: compactaciéon al usarlos en' capas

gruesas, su efecto de compactacién se produce de arriba hacia abajo. El espesor suelto_de..
la capa de material que es posible compactar con’este rodillo varia de 10 a 20 cm.

Rodillos Neumaticos con Llantas de Hule.

Los rodillos neumdticos son mejores en varios aspectos que los rodillos lisos. Empleados
para compactacion de suelos arenosos y arcillosos producen una combinacién de presién y
accion de amasado. La presion que ejerce el rodillo a la superficie por compactar es casi
igual a la presion de inflado de la llanta. La presién de contacto bajo las llantas es de 400-
490 Kg/m*. En limos poco plasticos también son eficientes los rodillos neumaticos. (Ref. /7.
p-171).

@) ®)

FIGURA 2.3. (a) Rodillo Liso. con Peso Opecrativo de 3300 a 4500 Kg, (b) Rodillo Neumatico con
Llantas de hule . con Peso de 2400 Kg, (Bomag Company).

B). Compactaciéon por Amasado. Rodillo pata de cabra.

Rodillo Pata de Cabra.

Este tipo. de rodillo nndev sus mejores resultados en suelosfnos. Se dice que produce una
accién de “amasado”, ‘ya que e as'pnmeras pasadas los vastagos.y una parte-del tambor-

penetran en el suelo, lo.que. ongma una mayor presion en-la base inferior por compactar,
por lo tanto'su accion de compactacion del suelo es de abajo hacia arriba (Ref 1, 4).
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Los rodillos mas frecuentes tienen vastagos de 20 a 25 cm de longitud, el drea de cada uno

puede ser de 25 a 90 cm. Se usan para compactar capas de suelo suelto alrededorde 30 cm__ |

“de ‘espesor. Los tipos mas usuales de patas son: a) a.husada 'b) de base: anipl:ada. c)
prismatica, d) de cabra. Fig. 2.4, (Ref.. 1, p-160). .

Se considera correcta la compactaciéon cuando el vistago penetra del 20 al 50% de su
longitud, dependiendo de la plasticidad del material. -La presiéon de contacto bajo las
protuberancias varia entre 1000-5300 Kg/m?, en la TABLA 2.2, (Ref 1, p-162), se presenta
un resumen de la informacién de varias fuentes relativa al efecto de la presion de contacto
bajo las protuberancias de un rodillo. En todos los casos el espesor de la capa compactada
fue de 15 cm aproximadamente.

a) ahusada
b) de base ampliada
<) prismatica

d) de cabra

FIGURA 2.4. Tipos de Vastagos de Rodillo Pata de Cabra. (Ref I, p-160).

FIGURA 2.5. Rodillo Pata de Cabra. Marca BOMAG, con un Ancho de Trabajo de 2.12 mts y Peso
Operativo de 11000 Kgs. (BOMAG Company).
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C) Compactacién por Impacto. Pisones Neumaticos o por Combustion Interma.”

Los pisones neumaticos se consideran apropiados cuando se requiere compactar un suelo
en una superficie de area pequefia, como en el caso de una zanja, desplante de
cimentaciones, estribos de puentes, etc; donde no seria posible ocupar una maquinaria de
mayores dimensiones y peso. La duracion de transmision del esfuerzo aplicado al suelos es
corto, ya que produce un impacto sobre la superficie al elevarlos a una altura de 15 6 20
cm. Suele considerarse aptos para compactar suelos finos o cohesivos, pero también pueden
ofrecer buenos resultados en otros tipos de suelos.

(a)

(b)

FIGURA 2.6. (a) Bailarina Marca MIKASA con Potencia de 107 Hp: (b) Bailarina Marca
BOMAG, con Potencia de 107 HP, (MIKASA. Co. BOMAG. Co).

TABLA 2.2. Rodillos Pata de Cabra. Efectos de la Presion de Contacto en el Peso
Volumétrico Seco Maximo, (Ref. 1, p-162).

Tipo de Suelo

Presion de
Contacto
Kg/cm?

.-"|-Area de Contacto
: 8 2

N° de Pasadas

Grado de
Compactacion
Obtenido, Respecto a
la Prueba Proctor

Estandar
Arena arf:illosa gg
Arcilla poco 101
plastica 101
108
Arcilla plastica - 108
o 112 -
Arcilla lxmosa 111
. 104
Arcilla arenosa 104
Mezcla de grava, - 100
arena y arcilla. 99
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D). Compactacxon por Vibracion.

La venta_ya pnnclpal de'la’ apllcacxon ‘de’la vibracién a las tecnlcas ‘de"compactacion radica |
en la posibilidad’ de trabajar con capas de mayor espesor que las que .es' comin usar con
otros compactadores. ; g i

En el caso de la v1brac1on, para obtener la maxlma eﬁc:enc:a de compactacxon el contenldo
de agua. 6ptimo del suelo suele ser bastante menor que el que el mismo requeriria para ser
compactado por otro procedimiento. S :

En suelos granulares la presencia de agua es ﬁiuy importante cuando se compacta con
vibracién, ya que al afiadir agua disminuye la tensién capilar y da lugar el acomodo de los
granos. En limos y suelos arcillosos pueden-: compactarse adecuadamente por métodos
vibratorios cuando su contenido de agua es préximo-al éptimo y cuando los espesores de
capa no son excesivamente grandes. “

Es importante subrayar que la vibracién utilizada sola resulta poco eficiente. Por lo general
los procedimientos de compactacion de campo combinan la vibracién con la presicn.

E). Combinacién de Métodos.

La combinacién de la vibracién y.la presnon “en los procedimientos de compactacién de ©
campo, han desarrollado un gran numero de’ equnpos en los que se busca combinar los
efectos de dos o:mas de:los’sistermnas’ ‘tradicionales, a fin de lograr una proceso de
compactacion optuno Ejemplos de’ esta combmacxon son:

Compactador de Rodillo L:so con Vibracién.~ Su eficiencia es mayor en suelos granulares,
y pueden combinar los efectos de vibraciéon y presiéon. Es capaz de compactar capas de
espesor mucho mayor de las que seria capaz de compactar el rodillo por si solo.

Compactador Neumaitico con Vibracion.- es de tipo remolcado y encuentra su mejor
aplicacion en suelos arenosos bien graduados, arenas limosas e incluso en arenas arcillosas.

(a) ®)

FIGURA 2.7. (a) Rodillo Liso con Vibracién. con Peso Operativo de 1200 Kg; (b) Rodillo Liso con
Vibracion, Con Peso Operativo de 6000 Kg, (BOMAG Company).
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El rodillo liso también se puede combinar con placas o plataformas vibratorias; esto lo
convierte en maquinaria muy eficiente para compactar pequeiias areas que contengan
material como roca, gravas, y mezclas de estos suelos con arena, su ventaja e€s que permite
compactar capas de mayor espesor que las que compactaria sélo un rodillo liso.

(a) ®) ©

FIGURA 2.8. (a) Rodillo Liso con Vibracién de Propulsién a Mano, Peso de 210 Kg; (b) Placa con
Vibracion, Peso de 500 Kg, (¢) Rodillo Liso con Vibracion, Peso de 750 Kg; en los Tres Casos es
Accionado por un Motor de Gasolina, (AMIKASA Compary).

La TABLA 2.3,(Ref 3, p-63), proporciona de manera practica una eleccion de equipo de
compactacion. :

TABLA 2.3. Eleccion de Equlpo de Compactaclon, (Ref. 3, p-63)..;

TIPO DE NO ADECUADO :
EQUIPO
Arenas bUnlfo ‘Arenas Limoéss;

Arclllas Blanda

Rodillo Liso

Arena y Gravas bien graduadas;

Rocas suaves Suelos Cohesivos Arena Umforme, Are

Arctllas con Lxmo

Suelos de granos muy grue o
sin finos

r parte de los suelos de Arcilla muy blanda; Suelos d
‘granos finos y gruesos consistencia muy variable

Arenas'y Gravas sin finos; Limos y Arcillas, Suelos
Suelos hiimedos cohesivos de finos; suelos secos

on 5% o.mas,

,Suelos con hasta 12-15% de

Vibratorias - finos; Areas confinadas Trabajo de alo v °¥““?¢E.',, =
P i g s sn o | Rellerto -de zanjas; Trabajos en : ‘
Bailarinas . . . | dreas pequefias o acceso Trabajo de alto volumen

restringido
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2.3 PRUEBAS DE CAMPO Y LABORATORIO.

PRUEBAS DE CAMPO:"

obtenido’'en obra, 'Yd-i

Para - lo cual exxsten tres procedxmxentos estandar que san;: por lo genexal para
determmar el peso volumetnco seco “in situ’’ de compactacxon, los pmcedlmxentos son los.

sxguuentes“ :

e Meétodo del Cono de Arena
e Meétodo del Globo de Hule
e Método Nuclear

(1) Mérodo del Cono de Arena. (2) Método del Globo de Hule.

El primer paso en ambos métodos es nivelar la superficie del suelo en que se realizara la
prueba, posteriormente se procede a realizar un agujero de 7 a 15 cm de diametro
aproximadamente: se debe tener especial atencioén con los lados del agujero, ya que deberian
quedar lo mas liso posible: el material excavado debe guardarse cuidadosamente. El suelo
hiamedo extraido. debe pesarse antes de que pueda evaporarse cualquier cantidad de agua y
se debe tomar una muestra representativa para determinar la humedad.

El siguiente paso es determinar el volumen del agujero:

(1) llendandolo con arena seca uniforme, (puede ser arena silica ya que.se conoce su peso
volumétrico), previamente calibrada utilizando "un cono’especial: para’ la: arena ‘que es:el
dispositivo (ASTM D-15556, AASHO T-147):El. Volumen'® ‘del agu_]ero se'determina: de’la
diferencia en peso del recipiente. y'el cono para_ la arena, antes 'y’ despues de llenar el
agujero, conociendo el peso volumétrico que toma la arena cuando cae. hbremente El Peso
Volumétrico del suelo en el lugars ‘calcula’con’ la Ec (18) (Ref 5:6). . . ’

z ‘ Fc.' 7 8)

donde :

W= Peso del Suelo Extraldo Kg

V— Volumen del» AguJem cm?

(2) el volumen del agu_;ero tambten puede determinarse con el método del globo de hule,
este consiste ‘en’introducir en el agujero un globo de hule lleno’'de agua de un recipiente
calibrado, leyendo el volumen directamente (ASTM D-2167), (Ref. 5, p- 43).
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Arena unliforwe, Previamentia
calibrada_on. laboretorio. . .. :.

vatvula
P

valvula de
Airwe

D o Globo lp-rcul—m.-
APANS  Tintroducida en 1a
excavacisn)

(@) ®)

FIGURA 2.9. Métodos para Dctermmar el Peso Volumctnco Seco “in situ™, (a) Cono de Arena; (b)
Globo de Hule, (Ref.. 8, p-430) ! :

METODO NUCLEAR.

Mediante este método es pos:ble medlr ta{l o_el PeSo Volumemco Total como el Contenido
de humedad del suelo “in siru’ grac:as al-uso’ de tecnxcas de rad:acxén gama contro]ada,
(Ref. 4. 5). : .

El aparato consiste de una pequeiia: ﬁ.len blmdada de radlacnon mesor y un aparato de
registro. Receptor,. En la Ref. 4, el ‘autor recomlenda varios’ metodos mediante dispositivo
de dispersién refleja, de sensor tnico’'y doble, y de dispositivo situado en'la perforacion. La
intensidad transmitida o la dnspersnon reflejada varia de acuerdo con el peso volumétrico y
el contenido de humedad. :

Fuent de rayos gammo
Detector .

Blinda je de plomo

N
/N

g o
a? Dispersion Superficial Reflejada > Detector Gnico

d) Dlsposl'tlvo en la perforoacion
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a) (b)

FIGURA 2.11. (a) Colocacion del Densimetro Nuclear; (b) Registro de los Resultados Obtenidos en
*in situ™, (Corresia de Geovisa).

La ventaja que tiene este método en relacién con los dos anteriores es el poco tiempo que se
necesita para realizar la prueba. Sin embargo, el alto costo del instrumento es una
desventaja que presenta.

GRADO DE COMPACTACION. :

El control de un proceso de compactacxon se lleva por lo geneml mvestxgando el grado de
compactacion de los suelos'ya: compactados 'y establecxendo un: grado aceptable que vana
segin la 1mportanc1a de la obra, (Ref 7 p-590) ;

El Grado de Compactar:lon de un’ suelo compactado en la obra es la 'lac4on en porcenta_}e‘

entre - 'peso volumemco seco obtenldo por el equlp

Sin embargo, a pesar de su amplxo uso que se ce del concepto de grado de compactacnén,
no se encuentra exento de defectos.: Por: Io que algunas instituciones’ han ‘adoptado una
relacion diferente para medir.la’: compactacxon que “alcanza el suelo en. el :campo, esta
relacion se le conoce como Compactaczon Relattva y ‘esta deﬁmda por. la’ Ec. 20).-

C_R%—1oo_7—-’~7d—m-; il .‘Ec’.f(z'w.
Vi = Vamin T

donde:

Ydmin = Peso Especifico Seco Minimo del Suelo
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Yamix = Peso Especifico Seco Maximo obtenido segin un -
cierto procedlmxento de compactaclon de laboratono ;

Esta relacxon con51dera que ‘el »suelo tota.lmente suelto txene 0% de compactacmn relatwa, su
desventa_]a es que no se cuenta con‘un procedlmlento estindar’ para ‘determinar’ Y >

) N para asi
contar. con una h i a 17C ta 1on de
suelos. - i : : L .

TABLA 2.4, Pruebas de Compactaclon de Laboratono (qu 1 p—193)
Pruebas'de Compactacién de Laboratorio:.

Pruebas Dinamicas - “.*'" Pruebas Estaticas
Prueba Proctor (AASHO) i
Estandar, con Cuatro e Pmeba Porter.
Variantes. T Anexo 2.2
Anexo 2.1 i :

Prueba Proctor (AASHO) I
modificada, con cuatro
variantes.

:{ Prueba Porter, SOP.

PRUEBAS DINAI\/IICAS

Las prueba: Proctor o AASHO estandar (con cuatro va.nantes) y la prueba Proctor o
AASHO modificada, son’ quiza las pruebas dinamicas mas, conocldas sin embargo, existen
otras pruebas’ de 1mpactos como, (Ref 1. p-193):
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e Prueba de Impactos de Cahfomla (en sus dos va.na.ntes)

'@ " Prueba Bnta.nlca Es" ' ] ‘

1. El suelo se compacta por capas en.el mtenor de un'molde metalxco c11mdnco, el
tamarfio del molde y el namero de capas varia segun la prueba. R .

2. En todas las pruebas la energia especifica de compactacnon se puede calcular con la
Ec. (17). L :

3. En todas las pruebas la compactacién se logra al aplicar a'cada capa dentro del
molde un cierto namero de golpes, uniformemente distribuidos, con un pisén cuyo
peso y dimensiones y altura de caida se especifica segin la prueba a realizar. El
nimero de golpes también cambian.

(a) (b)

FIGURA 2.12. (a) Ensaye Proctor Estandar; (b) Equipo de Compactacion, (ELE, International).
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TABLA 2. 5 Camctenstxcas de las Pruebas Dmarmcas de Uso mas Frecuente, (Ref /. p-19).

Prueba

Tratamxento o

del matenal

Molde

Diam..

Peso Altura
del De

pisén caida

No. de-

.| golpes

7 por capa’

Proctor
Estandar

Proctor
(AASHO)
Estandar

(Var. A)

Proctor
(AASHO)
Modificada
(variante D

Variante
Proctor de
SOP

de soporte (C B R), muy usada en la construcclon de terrace
PRUEBAS POR AMASADO

La prueba denominada * mmlatura” fue desarrollada ‘p
Harvard. Esta prueba representa perfectamente ‘la’accion d

ligera: y 1a altura de’ caxda no se encuentra especificada.'La comp
al con_;unto de las tres capas una presién de ]40 60 Kg/cm ‘la. cu_aJ

Wilson en' la Umvers:dad de
masado “del- rodlllo pata“ de

cabra. Su objetivo prmcxpal es determmar el peso volumetnco seco maxxmo y la humedad

[ ia btV

ooeteema o om0}
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optima en suelos finos plasticos, con pa.rtxculas menores de 2 mm, que son los suelos que
compactan tales rodillos, (Ref] 7). S .

En esta prueba de compactac:on el efecto de a.masado se logra al presmnar un embolo de

3:cm de dlametro en el

e El émbolo apllcador de pre510n es una'barra metalica de
mango de este se encuentra el resorte del que se hxzo referenma.
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ANEXO 2.1 . :
PRUEBA PROCTOR ESTANDAR O AASHO ESTANDAR
Anvte'ced»éntes. R

El primer método, con sentido cientifico, es el debido a R. R. Proctor, y es conocido hoy en
dia como "Prueba Proctor Estandar o ASSHO Estandar (American Association of State
Highway Officials) Estandar”. La prueba consiste en compactar el suelo en cuestion en tres
capas dentro de un molde de dimensiones y forma determinadas por medio de golpes de un
pisén, que se deja caer libremente desde una altura especificada. Con este procedimiento de
compactacion Proctor estudio la influencia que ejercia en el proceso el contenido inicial del
agua en el suelo, encontrando que tal valor era de vital importancia en la compactacidon
lograda. En efecto observé que a contenidos de humedad crecientes, a partir de valores
bajos, se obtenian mas altos pesos especificos secos Yy, por lo tanto, mejores
compactaciones del suelo, pero que esa tendencia no se mantenia indefinidamente. Proctor
puso de manifiesto que, para un suelo dado y usando el procedimiento descrito, existe una
humedad inicial llamada "dprima”, que produce el maximo peso especifico seco que puede'
lograrse con este procedimiento de compactacion. :

La modificacion esta prueba obedecié al rapido desarrollo del equipo de compactacnon de
campo, ya que la energia de compactacion. de la Prueba Proctor Estandar.: empezd-a. no
lograr representar en forma adecuada las compactaclones mayores que logra con el nuevo

equipo, (Ref 1, 6).

Las modificaciones a la prueba Esté.hdar so

e Se conserva el numero de golV

apa, pero aumenta el nimero de éstas de 3 a'5
capas i T -

e El peso del pisé' m

Esta pmél;a -modif
Modificada . Exis

Variante C."En 'n;loil:dé’ de'1 0;16.’::;’:1 4”) con suelo que pasa ]a malla de 3/4"
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Variante D. En molde de-15.24 cm (6™), con suelo que pasa la malla de 3/4"

En este trabajo, se describe el procedxmxento correspondxente ‘a la Prueba Proctor
Estandar, Variante A. Se anexa una hoja;de célculo ‘en Excel para reglstrar los ‘datos
obtenidos. en una prueba de compactacxon, LY obtener :as :

12°cm. de altura
altura de 2”(Scm) y

-base metahca,

L szon Compactador con’ peso de 2 490 Kg 5 08 cm de dxametro con guxa,
e Malla N°4 ‘ ' ‘ ' :
- Reg]a metahca io'avrav énrasar,

L ;Charola y cucharon,

- Balanza de laboratono con sensxbxhdad de 0.1 er,

- 'Balanza delS : g de capacxdad y sensibilidad de 5 gr, -

- Equ1po dlverso como capsulas de aluminio; espatulas, vidrios de reloj, etc.

Procednmlento T

- Sequese el material para su me_]or manejo, el secado puede hacerse al aire o con
algun homo de secado Despues dlsgregese
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Midase el diametro y la altura del molde,

Pésese el molde con la base metdlica y la ex-tensxon,

Cribese: el material por la malla N°

ry elxmmese el retemdo Se debe selecclonar
una muestra representativa de 3 Kg, : o

Agréguese agua hasta que al apretar

a con la’ mano se forma un grumo ‘que
no se deshace facilmente. Dividase I ;

muestra en. tres porcnones

Coloquese el molde con la base ’me

rﬁéié,vpléna
nglda, R

Adiciénese el material al molde compac
caida de 12” (30.48 cm),

Terminada la compactacion.:
material compactado utilizando

dxsmmuya o no camble

Dibujese . la Curva de Compactaczon con os resultados obteni os paré asi
determmar en ella el peso volumetnco seco maximo y la’ humedad opnma ’

FALLS I
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ANEXO 2.2
PRUEBA PORTER .
Objenvo et s S s e BT T e

Tlene como ‘objetivo principal determinar e] peso volumétrico seco maximo y la humedad
S6ptima’ en suelos con particulas gruesas que se emplean en'la construccidon de terracenas
también se puede efectuar en arenas y ‘materiales finos cuyo indice ‘plastico. sea menor de 6.
El método consiste en preparar especxmenes con material que pasa la malla de 12, a los que
se agregan diferentes cantidades de agua y.se compacta.n con carga_ de estatlca, (Ref 1, 6).

Equipo empleado

e  Molide cxlmdnco de compactaclon de 6. O”(15 24cm) de dlametr terior y 97°(22.86

e . Horno: secador,

- Eciq{pq : p a;s"de.alufgir}'p, eépéfulas, vidrios de reloj, etc.-

Proéedifnient

- Sequese el material para facilitar su disgregacién;

- Cnbese el material por:la:m 11  # can ldad suﬁcxente para obtener una porcién de

- Calculese el area de] c1]mdro,
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Agréguese agua en forma homogénea, la cual debera medirse cuando estemos en la
humedad Sptima. Una manera aproximada de conocer esta humedad es apretando el
material himedo, el cual nos dejara un leve rocio en. la palma de la mano, varia
entre 450 a 550 ml aproxxmadamente de agua, ; :

carga durante un minuto y hagase la’ descarga ‘en’ elk
base del molde, si esta lxgeramente humede lda

Si antes de llegar a la carga maxima la base del molde s
mdlca que la humedad con la que se preparo la muestra

altura total del molde se le restara la altura obtemda,

Pésese el molde de compactacnon que contenga el matenal compactad con la base
y la extension, : AR

Retirese el mateﬁal del’ molde de compactac:on, { tomese iina - muestra
representativa de la- parte: central,’y ‘efectuese. en Ia muestra la determmacxon del
contenido de humedad a.notando su’ valor, w.
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MOLDK Pesam

[ X35

45.7 cma

R

L LA

— 1
| PE————
FIGURA 2.13. Molde de Compactacion y Pison Compactador, para la Prueba Proctor Estandar,
(Ref. 5, p-+1).

SSSHIESSSSSSSSSSSSESNESESSS

FHase de 12, Fmm

ST4 mem

26 Ton

MOLDE
CVOLUMEN 2100am™)
1258

1.58

NOTA ; Dimeasiones en am

COMPACTACION POR CARGA ESTATICA
PORTER)

FIGURA 2.14. Esquema de Molde de Compactacién para Prueba de Porter, (Ref /1. p-227).
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FORMATO DE COMPACTACION

OBRA: ‘ o "FECHA:
LOCALIZACION ;" : OPERADOR
ENSAYEN: - CALCULO:
DESCRIPCION : e e
MUESTRAN®:
Tipo de prueba ;
Molde N°: 5 o ¥
Peso martillo : S g Alura de Caida cm
N° de capas ; N° de golpes por capa:

PRUEBAN’:. 112 3 4 5 6 7
Peso molde + suelo hiimedo (gr)
Peso molde (gr) 010 0 10 0 0 0
Peso suelo himedo (gr) | 7
Peso especifico himedo(T/m’) "
Capsula N°
Peso capsula + suelo himedo (gr)
Peso capsula + suelo seco (gr)
Peso del agua (gr) 01 0j 0107} 0 01 0
Peso capsula (gr)
Peso suelo seco (gr) 0l 0 0 0 0 0 0
Contenido de agua (%) HHHHE R | B B | SRR R
Peso especifico seco (T/’) idicd Bl bigiad Wi Kiggid Kiiiid D

NOTA: Los campos de color amarillo son formulas. La curva de Compactacion se genera automaticamente,

‘NOIDVIOVJdNOD 3d OLVINIOA

€T OXANV

09



CURVA DE COMPACTACION

€ T OXINV

08 o |

07
08

E05

04

03

02
0.1

PESO VOLUMETRICO SECO
T.

06—

19

0 02 0,4 06 08
CONTENIDQ DE HUMEDAD (%)

OBSERVACIONES:
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) 3. EI\/IPUJE DE SUELOS
3.1 EMPLEO DE ELEI\/IENTOS DE RETENCION EN OBRAS CIVILES

El empuje que ejercen los suelos sobre las ‘estructuras es’uno de los problemas mas
importantes de la‘ingenieria de suelos.y cimentaciones por la diversidad‘de obras donde se
presenta: Los elementos de’ retencnon ‘que se usan generalmente en obras: civiles son: rigidos
¥y flexibles. Los: elementos ngxdos son:los conocidos como ‘muros’y; los.segundos como
tablaestacas. L.os muros suelen ser; construidos de mamposteria’y de:concreto simple o
armado. Las tablestacas son. generalmente de acero, pero exnsten tambxen,de madera, (Ref 1,

p-117)

Aellenc Artificial "

(d) Muelles

(c) Excavacxon&s A

FIGURA 3.1. Usos Comunes de Elementos de Retencién, (Ref 1, p- 118).
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Un muro disefiado con el propoésito de mantener una diferencia en los niveles de suelo en
ambos lados se llama muro de retencion. La tierra que produce el mayor nivel se denomina
Relleno. Las tablaestacas ancladas son elementos de retencién: del: suelo generalmente
usadas en fronteras con agua, (Ref 1 p-117). . )

Los empu_]es que se ejercen sobre las estructuras pueden deﬁmrse como los esfuerzos que
inciden sobre estas, estos se traducen en tendencnas a: ; SR :

- Desllzamlcntos -

Marc gue Soporxrta la °
Accidn A

(a) Empuje Activo (b) Empu_le Pasivo

FIGURA 3.2. Esquema de ErnpuJe Actlvo y Pasnvo de Tlenas (Ref 2, p—9 ).

estabilidad de esta como conjunto %
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e Una vez terminada la verificacion de estabilidad, se procede a realizar el disefio
estructural, (Ref. 3, p-275).

Componentes de un Muro de Retencion

NR
Pantalla S PZASN
-
Frente " lespaiaa
NTN
PSS
Zarpa

1

FIGURA 3 3: Nomenclatura de un Muro de Ret

FALLAS DE UN MURO DE RETENCION

Des[lzamlento i
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Roturas de la Zarpa y del Talon ‘
La zarpa y el taldén, si no han sido armados de acuerdo con los resultados obtenidos’ del

estudio de sus esfuerzos, pueden resultar dafiados medlante gnetas de llevaran a la rotura de :

las piezas, FIG 3.4 (d), (Ref- 2. p-13)

—

(b)'Rofura de la Pantalla

Rotura del Taldn

'Rbtura de la Zarpa

(d) Rotura

proceso constructivo, la clasxﬁcacxon

que se apoye en ellos para ‘conservar su estabxlldad Este tipo de estructura no es factible en
muros de gran ‘altura,” (Ref: 3. p-274).
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2. Muros de Retencién de Semigravedad, FIG 3.5(b), es algo mas “esbelto que el de
gravedad y requiere acero de refuerzo, consistente en varillas verticales a lo largo del
paramento interior y otras que continian dentro de las zapatas, (Ref. 6. p-286). .

3.-Muros de Retencién en Cantiliver;-FIG 3.5 (c),-son" hechos-c¢on concreto’armado,” para
resistir los momentos y fuerzas' corta.ntes a que estén ‘sujetos. Este tipo de muros son
factxbles para alturas mayores a6

4. Muros de Retencién” con Contrafuertes FIG 3.5°(d), son similares a los muros en
cantiliver, sin embargo, esta’ estructura consxste en una delgada losa exterior, usualmente
vertical, apoyada a mtervalos en la cara’ interior, en losas verticales o contrafuertes que
cortan en angulo recto’la losa extenor. Todas las losas estan completamente reforzadas y
conectadas a la base (Ref 6, p-286).

Acerc para

temperatura
Rellenc —_*"

Principal

(@) De Gravedad -

g Acero
Acerc pare Principal

{ Vae bt ¥ m v Mt g v
sl ol ol abs adu smin 3

(c) En Cantiliver (d) De Contrafuertes -

FIGURA 3.5. Tipos de Muros de Conter_lcién, (Ref. 6, p-286).
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3.2 ESTADOS PLASTICOS DE EQUILIBRIO. TEORIA DE RANKINE. SUELOS DE
COMPORTAMIENTO FRICCIONANTE (PRUEBA CD). SUELOS DE
COMPORTAMIENTO COHESIVO (PRUEBA UU).. SUELOS DE :
COMPORTAMIENTO MIXTO.

ESTADOS PLASTICOS DE EQUILIBRIO.

b Bdo-r en Reposo
2 EdoJ - -Activo
3 Edo.. Pasivo.

L7

k° C D A E ",p
Ka Y= I __l
Ko Y= I _J
Yz | N
Kp g - ]
P=0OA PFOA
— ] st —— P=oc o
P=0D . —y—-1 {——
-] e—— ?
T & as® « dv2
(@) ®) ©

FIGURA 3.6. Estado Plastico de Equilibrio Definido por la Envolvente de Ruptura de Mohr; (a)
Estado Inicial de Esfuerzos, (b) Estado Activo, (c) Estado en Reposo, (Ref. 4. p-379).:

Al considerar un elemento de suelo. de altura de dz situado a una profundidad, z, en el
interior de un semiespacio de: suelo en. reposo, es’decir,. sin .que se presente un
desplazamiento a partir de un estado natural, FIG 3.7, (Ref /. p-123). .

};x
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FIGURA 3.7. Esfuerzos Actuantes en un Suelo en Reposo, (Ref. 1. p-123).

En  tales .condiciones : la. pres_l

vertical ' efectiva actuante. sobre - el “elemento, P,, se
encuentra definida por:: : . .

123).

donde:

Ko = es la constante de proporcnonahdad entre Py y Ph, se denomma Coeﬁc:ente de :
Presion de Tierra en Reposo ¥ sus valores han sido obtenidos exp imenta lmente ‘en:
laboratorio y campo ‘observandose que. para suelos granulares si

entre 0.4 y 0.8.°El pnmer valor corresponde a arenas sueltas; y 3
muy compactas, unas arena natural compacta suele tener un valo promed1
(Ref. 1. p-123).

‘arenas
de 0.5,

Si se presenta en el dlagrama de Mohr el circulo correspondxente al: estado de esfuexzos
descrito para el elemento mencionado, FIG 45, se obtendra un cnrculo de Mohr tal como 1,
que evidentemente no es de falla.
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A partir de- estas. condiciones de esfuerzo en reposo se puede llegar a la falla por dos
caminos ‘de 'interés practico; (1) El primer camino consistira en disminuir el. esfuerzo
horizontal, manteniendo el vertical constante, se llega asi al cxrculo 2 de falla, FIG 3.6, con

un esfuerzo pnncnpaJ menor: . .
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K. ;ran2(45°;§) ................... Ec. (25)

Slendo Ia Ec (25), el valor activo deI coeﬁc:ente ‘de pres:on de tierras.

Analogamente, en el estado plastxco pasivo se tendr:

Empu_i e Activo; se e

Tal ’corho se’ o

continuo. y elastico* La Ec (28) representa el empu3
vertical .y terreno honzontal (Ref 2, 53): :
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NR
>

NT
X
E H’
= i
et H*
3

e K, vyH S yH’.l

P

FIGURA ' 3.8. Dxagmma de Dlstnbucnon de Esfuerzos en . un Muro de - Retencién, Suelos
Friccionantes, (Re_f 2 p—49) L ; .

‘ s B =% yH? [Cosﬁ CosB +4/Cos? B = Cosz‘b] Ee. (30)

o CosB -\/COSZB ‘Cos’¢p

Enel Anexo',‘3‘.‘2‘, se encu itran Qé;ofés de K;.”y K,,‘," pa,ray diférgntes ;valo:resv'dé By dq,' (Ref 4.

Pp-389).

SUELOS DE COMP R’] AlV[[ENTO COH:ESIVO (PRU'EBA UU)

Para el caso de suelos ohesxvos se reahzan las mismas con51dera01ones de falla, en la FIG
3.9, (Ref 1. p-131), se presenta el estado esfuerzos, correspondiente a este tlpo de suelos

54

Envolvente de Resistencia S-c
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Como antes, si permite la deformacién lateral, el material puede llegar a‘la falla por dos
modos. (1) En el primero, se permite que el elemento se deforme lateralmente por
disminucién de la presion horizontal, hasta el valor minimo:compatible: con el:equilibrio.
Este nuevo estado de esfuerzos se presenta en el circulo 2, FIG 3.9, y corresponde al estado
plastico activo en el cual las presiones tienen el valor sngulente'* = .

Pa
donde:
Py =, esfuerzo principal mayor,( Vertxcal) '
P.= esfuexzo prmcxpal menor '(Honzon’tal) 5

@) El otro modo de,a.lcanzar la;falla’de un elemento sntuado a. la proﬁxndndad z, sena

donde:
P, =, esfuerzo prindipal mayor, (Horizontal)

P, =; esﬁxerzo principal menor, (Vertical)

También puede establecerse la misma interpretacion practlca respecto a la generacxon de
los estados plasticos en el disefio de muros de retencion.:Las ecuaciones para las presiones
activas pueden relacionarse con el empuje de suelos sobre muros, en tanto que las pasivas
se relacionan con los casos en que los muros presionan al rellend tras de ellos: Desde este
punto de vista se pueden obtener, como en €l caso de los suelos ﬁ-lccmnantes las ecuac:ones
para los empujes totales activo y pasivo, (Ref- /. 132)

El empuje activo para suelos cohesivos queda deﬁmdo por.la sxgulente ecuacion:
1 gt
E, = EY H%=2c¢ H

y para el caso del empuje pasivo, resulta:
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,Ep=lyH2+2cH ............... e Ec. (36)

Estos empu_;es son honzontales y pasan por el cemroxde del area de presxones :

La altura maxima a que puede llegarse en un corte vertlcal del matenal cohesnvo sin soporte
¥ sin derrumbe se obtlene de: L : : : C

Debera ser afectada con un factor de segundad de 2, como minimo para ser usada en la
practica.

s . jo—22 -
Z IZO_L;
‘<§ ¥
;___ e = =
Muro Muaro S N\
YTH —2c I YH > 2c —]
(a) (b)

FIGURA 3.10. Distribucion de Presiones en Suelos Cohesivos, (@) Activa, (b) Pasiva,
(Ref- 1. p-134%).

SUELOS DE COIV[PORTAM[ENTO I\/IIXI‘OS (FRICCIONANTE Y COI—IESIVO)

Desde el punto de vista de esﬁ_lexzos efecnvos todos - los suelos pueden consxderarse
friccionantes y .puramente cohesivos. No: obstante lafaphcac n practlca del concepto de
esfuerzos ' efectivos a“los problemas. de’ing ‘presenta - la_dificultad de
medicion "de 'la . presién .de poro’ en’la: etapa ‘del’ proye _Slgulendo ‘este criterio, el
ingeniero se ve obligado a trabajar con: dos pa.rametros de calculo denomnados cohesion.y

angulo de friccion interna, (Ref 1, P- 135)

La envolvente de falla para suelos que presenta.n cohesién y ﬁ'lccxon, esta representada por
la ecuac:on :

‘,S#C+p tall(b ______________________ Ec. (38)
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Si el relleno es horizontal puede razonarse de manera analoga, como se hizo en la seccién
anterior para el material puramente friccionante. La FIG 3.11, (Ref /. p-135), representa los
estados plasticos en el diagrama de Mohr, para el caso de suelos con cohesion y friccidn.

-8

»

Las ..ecuaciones que determman e] empu_]
comporta.mlento mxxto segun Rankme SO

donde:

Py

¢ = cohesion,

'1vo y empu_]e

paswo, en: suelos de

Ec. (39)

Ec. (40)
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Las lineas de acci6on de los empujes son horizontales a través del centroide del area total de
presiones. La altura critica con la'que se puede mantener el suelo en corte vertical puede
calcularse consxderando que’ el empu_le actlvo lgual a cero, (E.= 0).

Segun Texzaghl
tomarse en la practlca comO' ;

Si =0, corresponde a un muro liso: -

constituido por P ‘Ryy! ‘E ldeb
ademas se conocen prewament

s T cF

FALLA U8
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empuje sobre el muro. Este procedimiento es por tanteos para encontrar la cufia critica que
de el maximo empuje, (Ref. 7, p—138).

La solucion matematica para el .caso “de un relleno friccionante lxmltado por un plano
aunque sea inclinado y de un muro de respaldo plano es: - : s o

Ec. +#2)

2

: 1
[sen(d+ ¢)sen(d —B) :|2 )
Vcos@ +wJeosl—B) |

Ee. (43)

este caso, sxendo posxble obtener la sxgulenté ecuacnon.
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cos?(d + o)

os? o cos(w — sen(5 + ¢)sen(p +B) :
o ( 8{ \/cos(m _ s)éos(m,_ ﬁ):l

Es interesante hacer notar ‘que si en la Ec..(43), 5=8, siendo &=0, se obtiene la Ec. (29) de la
Teoria de Rankine; es decir, que la teoria'de Coulomb’ coincide con la de Rankine si el
empuje se considera paralelo a la superficie del relleno, (Ref 1. p-140).

METODO DE CULMANN, (Ref. 2, p—31)

Es un método grafico basado en la teona de Coulomb permite llegar ficilmente al valor del‘
empuje maximo ejercido sobre el muro:por:unirelleno. Mediante este procedimiento se -
puede determinar la presion activa de:tierra® para. una variedad de condiciones, incluyendo
superficies de terreno irregular.

1. Deﬁrur la
honzontal, (cb

2. Deﬁmr la Linea’de Dlrecclon ‘como aquella que pasando por el punto A forma un angulo
,ento del muro. : . '

El metodo d Culmann dice que si a partir del punto A, que hemos conSIderado como
origen dé coordenadas, llevamos sobre la linea de talud natural AD, la magnitud del peso
de la cuiia: ABC a una determinada escala, nos dara el punto J. Si ahora por JB se traza una
paralela ‘a’la linea de direccién cortara a la linea BC en el punto N. Este valor JN =
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representa a la escala-indicada para la fuerza el valor del empuje activo producido por la
cufia ABC.

BJ = valor del peso de la cuiia ABC

JN = valor del empuje sobre eI muro productdo por la curiia ABC

Para“ deterrnmar el empu_le ‘maximo (me) se’ constdera.ran tantos’ puntos C como sean
necesanos para asi descnblr una curva en’ Ia. que podamos determinar, el Eamax.

FIGURA 3.14. Procedimiento Grafico de Culmann pam Determmar el Empu_pe Maxxmo Em‘ ’
(Ref 2, p-33) :

El Dr. Terzaghi propuso un método que resume’la’ expene : ‘ ior:y ) suya propla.'
Este método es hoy en dia uno de los mas conﬁables'para 1a’valtuacién. de empujes contra
elementos de retencion. ; :

La limitacion de este método consiste en que solamente tlene valxdez para elementos de
retencion no mayores de 7 mts. :

El primer paso para la aphcaclon del método’ oonsnste en determmar o definir el tipo de
suelo o matenal de relleno .en uno de los s:guxentes cmco tipos: =’
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TIPO MATERIAL
I Suelo granular grueso sin finos:
a Suelo granular grueso con finos limosos:."
III-+"-Suelo residual-con-cantos; bloques de piedra; gravas,“arenas finas y finos

- 12 %),

arcxllosos en cantldad aprecxable (10

gamc so arcnllas limosas

E, = %KVHZ .......................................... EC. (47)

que son las componentes honzontal y vertical del empuje. Ky y Kv se obtienen de las
graficas del Anexo 3. 3

El empu_)e debera apllcarse ala: altura de H/3, contada del paiio inferior del muro. En el
caso ‘de trabajar con rel‘lenos Tipo V el valor de H, considerada en los calculos debe
reducirse 1.20 mts respecto a lo usual, y el empuje obtenido debe aplicarse a la altura




Pa.ra el.tercer caso, cuando el relleno soporta sobrecarga umfon'nemente dlStnbulda, la.
presion horizontal sobre el plano vertlcal en. que: se supone actuante el empuje debera‘
incrementarse uniformemente en

. Ee. @9)

donde : S )
q = es el valor. de la sobrecarga umformemente :
repartlda . . RoE

‘C=se seleccxona de la: TABLA 3

TABLA3 1. Valor&s deC Segun'T 'gh (Ref] p—156)

Sk ;'rn)o DE c
. RELLENO
R b 0.27
20 . 0.30
3 1 0.39
4 : 1.00"
L5 1.00'

En el caso cuatro se con51derara que la carga e_yerce sobre el plano vertlcal en que se
aceptan aphcados los: empu_]es una carga concentrada que vale

donde: : s
q =es el valor de la carga lxneal umforme

C =se seleccmna de a TABLA 3 1

Fmalmente en: los - IMUros’ calculados con el método semiempirico de Terzaghi deben
proyectarse buenas 1nstalac1ones de” drena_]e para poder garantizar la no generacion de
presiones hldrostatlcas contra el muro no consideradas en las graficas.

TR GON |
A DE ORIG:T; |
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3.5 ANALISIS DE ESTABILIDAD DE MUROS DE RETENCION. DRENAJE DE
MUROS, (Ref 6. p-468) ;

Las fuerzas para ‘el analisis de establhdad de un muro de retencnon en: Cantlhver se
muestran en la FIG 3:15: Las:fuerzas-principales-que no se multiplican:-por coeficientes de-
reduccion son la presién activa de tierras; P,, contra la seccion vertical ab a través del talon,
la Presién pasiva, Pp, contra la seccion vertical cd a través del pie, el empuje del suelo = V,
que actila verticalmente en la base db, las fuerzas cortantes a lo largo de la base db, y los
pesos de las diferentes partes del muro y de las masas de tierra arriba de la base.

Variacion de la

Tablero Presion Activa
(ddjwuro
Variaciéon

dela PA
Presion Wa Ws
Pasiva \ ﬁs l +

TR Za\N ; Base

p /&\ * Ws = Peso del Suelo

P ——p > $ we Wc = Peso del Concreto

}

\ Variacion de la Presion
vV vertical en ia base

Fuerza Cortante entre la Base y el suelo

FIGURA 3.15. Fuerzas a Considerar en el Analisis de Estabilidad de un Muro de Retencion,
(Ref. 6., p-16¥F).

Para el ‘proyecto por resistencia es conveniente y conservador suponer que la presion
vertical contra la base se distribuye uniformemente en su tercio delantero, (Ref 6. p-4635).




82

PROCEDIMIENTO PARA EL ANALISIS Y DISENO GEOTECNICO DE UN MURO
DE RETENCION EN CANTILIVER, (Ref 7).

Determinar las Propiedades
del Suelo y Relleno

Proponer Geometria del Muro,
(Pantalla, Zarpa,
y Talén)

Determinar Fuerzas Actuantes
en el Muro
CALCUILAR ESTABILIDAD
1. VOLTEO
2. DESLIZAMIENTO

3. CAPACIDAD DE
CARGA

CUMPLE

Si

Proceder a su Disefio
Estructural
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DISENO DE U'N MURO DE RETENCION.

Dlseno Geotecmco

Geometria del Muro y Datos del Suelo.

—

_7F_4

4.00

0.40

«— NR
RN > S Y SN
RELLENDO

Arena flna a‘r;neélla.

poco limosu SP—SM'

—185 T/m =
5,90

"i’ -3

{ZYA.,‘(Coe‘f. de Presion Activa)

NOTAS

1 Acotacidén en mts
2 Muro de Concreto
Yo= 2.4 T/m

AT STy
N RS

l”
O.ulu SIJ



Fuerzas Actuantes

—»

0.4

TN
z

: Jj) % : ’_—B:»’—-;Z “1

1.50 H g .
— ]
l Laot : n/3
- ol =
3.50 -1
donde: y
100 1 2
. E,p ;E‘prm‘ E‘- ;EK-Y H
Revisién de la Estabilidad del Muro
a) Estabilidad Contra Vuelco
e FUERZA, T. MOMENTO,
Ton. i : S Tem
W, 2.10x5.10x 1.0x 1.85 15.81 - 1.05 30.80
W2 5.10 x 0.40 x 1.0 x 2.40 4.90 2.30 "11.30
W 1.10 x 1.00 x 1.0 x 1.85 72.00 3.00 ©6.00
Wa 0.40 x 3.50 x 1.0 x 2.40 3.40 1.75 6.00
E. 1/2 x 031 x 1.85 x (5.57° 8.70 1.83 ~15.90
' =M. ~60.00

SFi = 8.70 Ton

kzva,,

30.10 Ton

NOTA: La fuerza E; se desprecia'délyé.é!ty:“ o 'pa.ra fines de seguridad.

Todas las cargas 'y momentos son por metro lineal de muro.

e
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Localizacion de la Resultante

X=""F—2=—""2=199m a la izquierda de O

Excentricidad de la Resultante -

e=X——'<'=
2 6" ,
e=1 99——3—25—0=024 < 3—659-—058m . Se acepta
¢-i“
. I°
el
. B/3 ‘~'[_‘B/ai,, { . B/3'_JI;:

| IR
Caoe - .dentro del
“n.24 | Tercio Medio

- It 7‘ ' : -

b) Estabxhdad Contra Deshzamlento

Fuerza Corta.nte stpomble ;n la Base.,f e

:730:'19 x tan32° = 18.81 Ton

_ %x 3.25x 1:85 x (1.50)* = 6.76Ton

18.81 + 6.76 = 25.57Ton

Fuerza Resistente I\/ifnima = 18.81 Ton
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Factores de Seguridad

.. Se Acepta

Por lo tanto, es Esta e Contra Desll..amlento y por lo tanto no necesxta Tacon o Espolon

c) Estabxlxdad Contra Falla por Capacndad de 'Carga s
’ R Mc"ﬂ R, 6e)
= + ; Q== 1%x—
q‘. A -VII_: => a: A‘(v ,B)

Datos: : (R TR, IR
Ry=ZXFv=30.10 Ton

e=0.24 m’

B=3.50m
kq,,;x ='12.14 Ton/m? < q,,, =12.50 Ton/m? - . SeAcepta
IqJﬁ' = '5.06 Ton/m® < Qun. —12.50 LI‘on/m’, = VS‘eAceptgal

Pasa por Capacidad de Carga.
Conclusiones™ " ° ’ RS e

1. Es estable contra Vueléo :

N

’ Es estable contra Deslnzamxento

: Es estable cont lla por Capacxdad de Carga

oW

_La, Geometna se acepta y queda concluxdo el disefio geotécmco
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Presentacion de Resultados

0.40m
§ e ——

Presion Activa del

Suelo

S.10 =
Il-un - Py=2.92 Tom?

0-40 m I +
A q 2
min= 5-06 T =

q-éx_ 12_.14 T-m? T

)

=
— 3.50 m —|

DRENAJE DE MUROS, (Ref 6. p-287).

Los muros de retencién se disefian usualmente para soportar la presion:de:tierra: que
contienen, pero usualmente no estan proyectados para resistir la presic’)n del agua’ El;agua
produce un aumento del peso de la masa del suelo, incrementa la presiéon hldrostatlca en las
grietas e incrementa la presion de poro, lo cual da origen a la disminucion de la resxstencxa
al esfuerzo cortante del suelo.

Los muros de.retencion bien proyectados, deben estar provistos de sistemas para drenar el
agua. Las principales obras que se pueden construir para evitar dafios por la presion
hidrostatica son: drenes horizontales, filtros longitudinales y trincheras estabilizadoras.

:
J

Lcs oron amor,
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Los drenes consisten en tubos conocidos como barbacanas o tronaderas, tienen un diametro
de 15 6 20 cm, se extienden a través del muro y estan protegidos contra la obstruccion en el
relleno por capas de grava. Su funcién principal es desalojar el agua lo mas rapido posible.

Los drenes deben separarse aproximadamente 3 mts, tanto horizontal como verticalmente,
FIG 3.16; en los muros de contrafuertes debe haber cuando menos un dren en cada uno de
los espacios entre contrafuertes.

FIGURA 3.16. Muro de Retencidon, Ubicado en la Av. Presidentes, Xalapa., Ver.

El material usado como relleno tiene una influencia importante en las fuerzas que actian
contra la pantalla interior de un muro de retencion. Las arenas limpias y gravas son
materiales que drenan facilmente, no son susceptibles al efecto de la helada y no pierden
estabilidad con el paso del tiempo. Las arcillas son malas como relleno porque se drenan
con dificultad, y pueden perder gran parte de su resistencia al corte cuando acumulan
humedad.

Uso de Geosintéticos para el Control de la Erosion y Drena_je.

Dentro del campo‘de los geosmtetlcos exlste muchos de ellos cuya funcion o una de sus
obras cxvnles. Una aplxcacxon de los

cimiento del mlsmo.

2

3,
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Geomallas: Son mallas abiertas de gran resistencia a traccidon.  Su funcién es la-misma que
el geotextil y se utilizan cuando la resistencia a traccion requerida es superior. a la que
puede ofrecer el geotextil con mayor resistencia Tiene el mconvemente de que no corta por
capilaridad el paso de agua, pudiendo esta llegar al cimiento. s : :

Geocompuestos de Refuerzo: Estan formados por la unién de los Geosmtetlcos anteriores.
Su funcién es la misma. Cuando la resistencia a traccion requenda es elevada se utilizan
estos geosintéticos, evitando (igual que el geotextil) el paso de'agua al cimiento.

1. Imprimacion Asfaltica 1. Soporte

2. Lamina de Oxiasfalto, totalmente adherida con 2. Imprimacion,
soplete Min 0.3 Kg/m?
3. Lamina de Drenaje : Lé.mina Impermeabilizante

Geotextil Antipunzonante . Capa de Drenaje

Tubo Drenante Separadora Geotextil

Capa de Grava para Drena_le Grava de Drenaj e

N o wn oA

. Terreno Natural

SN AW

“Tubo de Drenaje

FIGURA 3.17.‘Mgro de Retencién Impermeabilizado con Elementos Geosintéticos, (Ref. 9, p-127).
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3.6 EMPUIJE DE SUELOS SOBRE ATAGUIAS, ADEMES Y TrABLAESTAC'AS.

Los Ademes son elementos de retencion, que son usados en el caso de obras donde se
ejecutan excavaciones verticales, para garantizar la estabilidad de las paredes durante el
tiempo de dure la construccion, (Ref. 5, p-6).

FIGURA 3.18. Utilizacidon de Ademes para la Retencién de Excavaciones Verticales,
(Ref. 10. p-56).

La disposicion de los elementos de soporte es como se describe a continuacion: en primer
lugar se hinca verticalmente una serie de postes o viguetas de acero siguiendo el contormno
de la excavacion a efectuar y hasta una profundidad mayor que el fondo de la misma. El
espacio entre estos elementos se reviste con tablas horizontales que se van aiiadiendo a
medida que la excavacion progresa; también, segtiin la profundidad aumenta, deberan
afirmarse los elementos verticales con  puntales de acero o madera, colocados
transversalmente a la excavacion. R [

Para disefiar los puntales es necesario conocer la'magnitud y la distribuciéon del empuje del
suelo sobre el ademe. Para Calcular el empuje sobre el ademe es preciso recurrir a-otros
métodos que no sean las teorias.clasicas de Rankine y Coulomb ya que éstas no son-:
aplicables, pues la distribucion de presiones en los ademes es aproximadamente parabdlica,
con el punto de aplicacién del empuje muy cerca del punto medio de la altura del ademe.

Con un criterio puramente practico, Terzaghi establecié una envolvente sencilla de forma
trapecial, util para ser aplicadas en cualquier en que hayan de ademarse arenas compactas,
Terzaghi establecio la altura del trapecio envolvente en el valor.
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0.80p.CoOSS...ccciiiieiiiinnriiniennenn B (51)
donde : :

- pa Cos & -= Componente:Vertical de la presion maxima calculada con la Teoria 'de’
Coulomb, (supuesta una dlstnbucxon lineal de presiones)

8= angulo de friccion entre’el’ ademe el suelo considerado igual a 2/3 ¢

P.= empu_]e sobre el ademe calculado segun la Teona de Coulomb con el metodo graﬁco
- de Culmann, por e_]emplo e B

H= alrura del ademe

Cuando la proﬁ_mdldad de excavacnon es mayor que ‘6" mts el uso de ademe se hace
antieconémico y se emplean comunmente otros metodos para apuntalar.

El método mis recurrente én éxcavaciones mayores a 6 mts, es el hincado de tablaestacas
de acero alrededor de la. excavacidn. Los' tipos de tablaestacas que comunmente se usan
para este objeto son: (@) Perfil U, (&) Perfil Z, (c), De alma plana (@) Paredes Combinadas
HZ; todos estos tipos son mostrados en el Anexo. 3.5, 3.6, 3.7, 3.8, respectivamente (Ref.
Inlernanonal Sheet Piling Company S. A).




o2

PROCEDIMIENTO PARA EL  ANALISIS Y DISENO DE UNA TABLAESTACA
METALICA EN CANTILIVER, (Ref 7).

Meétodo de Rowe, 1952

Determinar las

Propiedades del Suelo v

Relleno

Proponer la Geometria del
Tablaestacado

Determinar las Fuerzas
Actuantes:
Empujes Activo y Pasivo

Determinar:

e Profundidad de
Penetracion de la
Tablaestaca

e Momento Flexionante
Maximo, Condicion de
Empotramiento y
Rigidez Infinita

Selecciéon v Revision de un Perfil
Comercial hasta lograr que los
Esfuerzos de Trabajo sean lo mas
cercano a los Admisibles, siempre
por debajo
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DISENO DE UNA TABLAESTACA METALICA EN CANTILIVER
Disefio Geotécnico, (Método de Rowe, 1952)

Geometria d‘ellé Tablaestaca v Datos del Suelo

2.00 v/m?
ANLNLNLNLNLNLNLTNENLNLTN — e e e —

Arena Suelta
. #=33"
V=1 .60 r/m?

rablaestaca Metalica

Arena Densa
¢ = a0°

Y=—1.s0x/m® Sw
\_gata

NAF no encontrado

Fuerzas Actuantes

Mateﬁakl:k Arena Suelta

(Cbef. Activo)

(Coef. Pasivo)
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Presiones de Empuje sobre el Tablaéstacadq

Presion Activa

Preston Pasiva™

Y
=

Se aphca lo mismo par: el caso del empu_;e pas:vo E,

De acuerdo a lo antenor :

* Presion Activa (Nota Los subtndzce V indican ‘la pro_ﬁlndidqd a. d'qyrlé.‘.é*e,redliza el

calculo)

DESCRIPCION

Pris OPERACION'ES

RESULTADO- T/m

PHao 2 x0.29 ‘Arena Suelta

‘Arena Suelta

PHas 2+ 1.65x%x5)0.29

PHas (2 + 1.65x5)0.22 ‘Arena Densa

22, 2 +0. 396D - |"Arena Densa (Pata)

PHaD 2.2+ (1.80x D) 0.22
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* Presion Pasiva

Pup OPERACIONES - - RESULTADOQ, T/m*.
Phpo 0.00 .- C ok 0.00
PrpD ] (1:8:X 1) 4.60 st iindindurias Jimdie = 2B s e e

3 contra falla por cortante:

Utilizando un Factor de Seguridad, 1'='£s"

Pripp = 8 238D = 2.76D Ton/m?
Diagrama de Presiones Resultantes
- - - -
0.58 T m2
EONCONTTNETNTNETN o
AF
S.00 =
2.90 T-m? ¥
F § I Y
z
I1x x JV_
-t D= ?
- .
- o~
Fod N |
1-a_396p lz 2'1'/-?I 2-76D. . N

* Proﬁxndidad ‘d'e Penetracién, D

Real:zando Suma de Momentos respecto a la Pata, = Mo, resulta

M, —D3—279D2—2208D 4”94 (o)

Resolvnendo la ecuacnon por tanteos resulta :

D—690mts
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Por lo tanto .
H =5.00 + 6.90 = 11.90 mts (Longitud de la Tablaestaca)

* Determinacion del Momento Flector Maxlmo para la Cond:clon bere de Txerras Mn;s

Resolvxendo Ia ecuacnon antenor resulta‘
¢ Z;_ 3 80 mts -
Por lo tanto, el MFes:

M = (3 80)”‘ —2 79(3 80)2 22 os(3 so) 42.94 .

C M —11226T m/m

Disefio Estructural

Se seleccxona.ra y r : 3 C est,e ejemplo. se

SECCIO By
N m
TipoU | .. T mae T oan | onae | iso | 1403 <1760
1o, | 727500 | 346 | 020 | 2245 | 1600 M3
Paso 1 ‘

Se de;errﬁina el valor del Factof, de F lékibilidéd, -

SN "fEl\'
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—i o (e). 2
P= (2 11x10_7) (2 75x10«) 3.46 m? / Ton

Paso 2

Se determina el valorde ot :

g ’ Extremo hbre 5 00
o = = O 4z
Long ‘Total" H_ 11 90 o

Paso 3

Se determina el yalof'dg = sieh“dd M #Morﬁénto Réal '

con <« 'y p. -ANEXO 3.9.

Encon;féhdose.

Paso 4

Se determma el valor de M LR
M= M,_.Es x0.20=2245T—m/m
Paso 5

Se revisan los esfilerzos de trabajo, f:

ﬁis_y; 14,031 T/m?
:6.x.107" =

Por lo.tanto, se acepta la secclon por ser: la mmlma dlspomble en catidlogo y cumplir con
esfuerzos: : : i .
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Presentacion de Resultados

Tablaestaca MetaAlica 7‘
Seccidén U, LZ S
Marca ARBED S5.00 m

y
b

6.90 =

le
*

3.7 EJEMPLOS..
Ejemplo', 1 .

Calcular el. empuje activo y pasivo, segiin Rankine, en una tablaestaca de acuerdo con la
siguiente figura: ’

Tablaentacs

. Rellenoc
e St 5 I V4
S =30®
L e e — e
Y=1.90 /=
¢ =35

SOLUCION

Se determina el Empuje ‘Activ__o, E.:

donde :
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K, = ta.nz(45° ~%

= tan?(45° =32
ISPt 2.

) K‘ = O 33
sustituyendo el valor del coeﬁclente K,

E‘Q_=‘»10.769T/m‘

de igual manera se calcula el Empu_|e Pasxvo Ep

i K, 'yH'z
E, = ,—Hz

_K"—tan (45°' i)
: 2

= tan (45“ ‘+ —

donde:

j1(',—368

sustituyendo el valor del coeﬂcrente Kp

Egs

-0. 33(1 80)(6 oo)2

;, 3 68(1 90)(2 oo)2
: <2

CE, = 13798T/m' :

Presentacion de Resultados =+ % 0~

x...io-sg r/m

ouja
)
wle
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Ejemplo 2, (Ref. 5. p-66)

Para la tablaestaca mostrada en la figura, calcular el Empuje Activo, segun Rankine:

SOLUCION

Se debéh calcular los esfuerzos a las proﬁindidades'déz A\ 1 0 rﬁetros:
El esfuerzd h 2.00 mts, pz, es:

P2 = K.'YH L

Ltan? (45"
p, . =0943
El esfuerzo debidro ala sobrecgfga, p;,,'e’_sv

sumando, pz ¥ pg. resulta:

P =

0.943 +0.589
p; =1.532 T/m*"

1.532
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El esfuerzo a la profundidad de 10.00 mts, résulta:-

P .= P2 * YH K FoYw H;.
: 1. 532+(06><800x02948)+(1><800)

Ejen‘xpllo 3. b

En una arcxlla con las sngulentes propledades 'Ym =17 80 T/m ‘c=0.25" Kg/cm ‘se realiza:
una excavacnon vertlcal 6A que profundidad el matenal se derrumbara 51 no tiene soporte"

SOLUCION

Para suelos con cohesién se tiene la ecuacion:

,H:=———‘

c

H_ = 5.55mts -

Si el factor de seguridad, Fs, es igual'a 2, 1a pfoﬁ.xhdidad de trabajo seria:

He . E_ 2.77 mts
F, 2

Ejemplo 4.

Calcular el empuje activo y pasxvo, ejercido sobre un muro de retencion, utilizando el
criterio de Coulomb:
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o 20y

p =

5-.00 =
NTN
. "
Y= 20 :.'/-:a 2.00 m
— #=38
SOLUCION =~
Calculando el embuje actlvo.
'E‘=]5YH T
s sen(d + ¢)sen(d
8 1+
cos mcos( m{ J;s(8+m)cos(m B)J
_ 1 80(7)’ L B cosz(3" ~20)
2.0 —
. cos? 20 cos(21 3 20 1+ [sen(@1.3 +32)sen(32—15) |
cos(21.3 +20)cos(20 — 15)
g E-'?‘1‘8?55 ]T/m o
Calculando del e'mi:iujé pasivo: : : :
Ep.—_'% H2 - - COS(d) (.D)
JRpRaE cos? o cos(® 78{1;'

sen(® + )sen(d — B)J?
cos(m S)cos(co B)

cos2 (38 0)

2 cos 0 coS(O 25 33 fsen(25.33 + 38)sen(38—0) |
..cos(0— 25.33)cos(0 — 0)
= 17.50 Tim
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Ejemplo 5, (Ref.. 5. p—86)§

Un muro tiene’ un paramento inclinado y una altura de 5.5 metros, sostiene un terraplen
; constm.udo por arena poco compacta de las siguientes caracteristicas: Ym = 1.7 ton/m>, ¢ =
-31%:y:8 —'20 s=el terraplen soporta dos ‘sobrecargas’ lineales de 3000 kg/m‘una de” ellas a

2. 40 metros y:la otra’ 95 'metros;,: ‘a- parnr de'la corona del muro. Calcular el empuje
’ actlvo empleando del metodo semlemplnco de Terzaghi.

I~

e e 2-22 = '
T____ e N

Arena Poco Compacta

T=2.7 T/m>

4.90 m ¢=-32°
R 5.50 m

0-.50 m

SOLUCION
Al ser relleno arena poco comparct:v't_‘

Como B=0, la compéﬂér;tefc’lvel em

De las graﬁcas del ANEXO 3.3 se obtxene

KH = 470 Kg/cm
Y por lo tanto: : .
E, - =% Ky H?

il

E, = 7108.75 Kg/cm
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Agregando las sobrecargas:
Parael Caso I, C=0.27, TABLA 3.1:
L P.=Cq.=:0.27 (3000) =810
w=(810)2 . R
P =1620Kg/cm .-
Por lo tanto: oy .

= 710875 4+ 1620

‘E,+ = 8728.75 Kg/cm
Ejempld 6. ’ ’ k
Resolver eI Ejemplo 5, aphcando el Metodo Coulomb (Culmann)
SOLUCION ' i '

El pnmer paso es deﬁnlr la linea de talud natural; se forrna con el angulo b, angulo de
ﬁ-lcc:on mterna del suelo y la horizontal. Ry ’

Se define la lmea de direccion, formada por la suma de los angulos d> + 8 A contmuaclon
se muestra el trazo -

e N >
o@@\\ - —
TR R /“i@

- e
o
/,{_\ea

Posteriormente se divide la cufia ABC, es este caso se dividié en cinco partes, se puede
dividir en tantas como se quiera, si se pretende mayor aproximacion.
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10_-00

xsc s rs50

MOTA: Lan Usidadan Co o

Nota: los calculos son por metro lineal:

segmentos AC.,, obteniendo los puntos Nn,:'
unen mediante una curva. B

los puntos J y N. El empuje: séb
medido con la escala de fuerzas

c
b g
s.s50| 4is0
El segemento JN
E. ®quivale & 1.03 ca
“~._ POr lo tant
. . 73 B am10.3 P/m
v S A
A,
; ~
K**———’(
Yy WOTA: fam Unidodan Correwposdea e metros

FSC XTrS50
Azscals o6& LfoorSas Icam = F oo
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De la figura se obtiene:

E, = 10.30 T/m

y se encuentra a'% “de Ia’altura del muro a partir de la base

Ejemplo 7. -

Resolver el Ejemplo 5, aplicando el método d

Conocidos ‘los valéfes de by
figura. Determinado el punto A se halla el
Esto es debido a ser AE media geométri

te la relacion AE =+/AD < AC .

Efectuando operaciones: e S
_AE= JADxAC -
: =.:4/4.99%10.57

AE'=77.26 m

5.50| 4.90
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Conocido el punto E se.traza: por este una paralela'a-BD con lo que quedara definido €l
punto E;; umendo E, con A se obtendra el plano de deslxzamxento

La dxstancxa EE1 se lleva sobre la recta AC a partlr de E y se obtlene el punto Ez El
tnangulo deterrmnado por E; El, Ez nos deﬁne el empu_]e actlvo sobre el'muro.- s

Calculando el area del tnangulo EE1E2

AL

Porlo 'tanto, el Empu_]e ACthO E,,
quedando: :

1 :

propledades Ym —~1 90 T/m ‘¢’= 0.20 Kg/cm?, se

N

-seguin Rankine, en una tablaestaca de acuerdo

TFablaoxtoca

yladle s
o.25 Kg/cm™>
e b o g

—_— e — T T o

Ye2.w0 T/
€ = 1.0 ®Wg/scm>

Resp. Ea = 24 917 T/m Ep = 43.80 T/m
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3.. Calcular-los empujes activo y. pasivo que actiian en un muro de 6 metros de altura,
si retiene a un relleno de las _siguientes propiedades: ¢ = 35, ym = 1.60 T/m>. El nivel
freatico se encuentra a 5 metros debajo de la superficie del relleno

S5S.00 m

A .00 m

Resp. E, = 8169 T/m. Ej’

e llenan con arena suelta con un
ienen‘una altura de 4.5 metros y distan
uperﬁcxe ‘del.relleno sirve para deposntar
arga de 1500 Kg/m?. Calcular el empuje

4.  El espacio comprendido_entre
peso .especifico.de 1.80.T/m>;
entre si una distancia de. 15
lingotes de acero que transmlte una
total en magnitud:

Ymm A -BO TS
A= .5 T/mZ,
4.50 m Ra-o0.5

L}

< B -
b 15.00. m

a). Por Rankine :
b). Por Columb (Culm nn) i
c) Por el método semxemp co.de Terzaghx

Resp. a) sin sobrecarga E; = ‘9. 1 1 77m -con sobr rg& Eg=
12,49 T/m; b)sin E; = 9.15 T/m, con q 4 5 T/m c) sin’ )
Ea=4.758 T/m, con Eg; = 5.1637 T/m. vi :




No. y Signos Sistema Coeficientes
de angulos Presién de Tierra Presion Activa de Tierras, K, Presion Pasiva de Tierras, K,
| 2, 3 ' 4
g Alp e ws’(g - o) g+ )
e oir costacoda + di.)[l f JW b toshecosa - § ]Il . i“ﬂw +)hinlg + 5)
(4): ] (4) e cosfa + §,)eosfa —‘6) Ay 6)
(+R ] (+] : '
(+4) (=)
(+4) | {=) h

cos’ cos(e + ¢, [1 b \/"“ p+4 )5"'¢

cos’(¢ - a)

cos(e+ ¢, )cos t

cos’(¢ +a)

K, =
a cos’a cosfa — ¢)‘ JSIN(¢+¢)s|n¢

c0s(1 ~ ¢, )cos a

it ‘= cos’a cosfo + ¢|)[| + \/w 1

cos’(¢ - a)

ws'ig +4)

cos(z + ¢ Jeas(a + §)

K,= L .
cos’acoﬁ(u—¢,)[l - \/w 7

cosfr - ¢, Jeosfa + 6).

cos’d
cosd) [l+ sin( +¢)sm(¢ 6)
- cos¢, cos §

COS

ws¢ [ \/smw t ¢ Jsin(g + J)J

cos¢, cos& ‘

ANEXO 3.1, Coeficenesde Presin e Tiers, e 360

601



No. y Signos Sistema Coeficientes i
de angulos Presion de Tierra Presion Activa de Tierras, K, Presion Pasiva de Tierras, K,
1, 2, 3. 4
‘ 5.
2 1
€0s
F K, = . ¢ k= cos' 2
S €08 d’l[l + \/M] cos¢,[l-\/w
cos ¢, €S ¢,
6. ’ 5 6 :
A o S cosz¢ cos’p
Ay i 4:1[1 & [+ d)sn(g + 5)]’ cos¢ [ \fn(qs T oaalg- o)
((;)): "Cos—‘————-’_“ﬁlms'&; gl cos¢,cosd :
(44 R i
7‘ N

cos'(p + ) i

cqs(a ~ ilos(a + 8

el [HO2 80

". 'stin(¢+¢,)sin(¢+6) !
Yoozt gy ko + )

cos’(¢ + a)

- cos cos{e ¢ )[1 + \/5"‘('?’ + ¢1)5m ¢

LOS((I ¢ )cos b

/smw + ¢,)sin g
Yoot dykoss

|

ANEXO. 3.1 Coefcentes de Presionde Tieres, Ref 8, p-368).

o1l
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VALORES PARA EL COEFICIENTE DE PRESION ACTIVA DE TIERRAS, Ka,
PARA LA EC.(29), DE RANKINE. VALORES NO DADOS PARA B > ¢ , (REF. 4,

P-389).
= 26 28 30 32 34 36 38 40 42

0 0.3905 | 0.3610 | 0.3333 | 0.3073 | 0.2827 | 0.2596 | 0.2379 | 0.2174 | 0.1982
s 0.3959 | 0.3656 | 0.3372 | 0.3105 | 0.2855 | 0.2620 | 0.2399 | 0.2192 | 0.1997
10 0.4134 | 0.3802 ] 0.3495 | 0.3210 | 0.2944 | 0.2696 | 0.2464 | 0.2247 | 0.2044
15 0.4480 | 0.4086 | 0.3730 | 0.3405 | 0.3108 | 0.2834 | 0.2581 0.2346 | 0.2129
20 0.5152 ] 0.4605 | 0.4142 | 0.3739 | 0.3381 0.3060 | 0.2769 | 0.2504 | 0.2262
25 0.6999 | 0.5727 | 0.4936 | 0.4336 | 0.3847 | 0.3431 0.3070 | 0.2750 | 0.2465
30 0.0000 | 0.0000 | 0.8660 | 0.5741 04776 { 0.4105 | 0.3582 | 0.3151 0.2784
35 0.0000 | 0.0000_| 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.5971 0.4677 | 0.3906 | 0.3340
40 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.7660 | 0.4668

VALORES PARA EL COEFICIENTE DE PRESION PASIVA DE
PARA LA EC.(30), DE RANKINE, (REF. 4, P-389).

TIERRAS, Kp,

B ¢= 26 28 30 32 34 36 38 40 42

o 2.5611 | 2.7698 | 3.0000 | 3.2546 | 3.5371 | 3.8518 | 4.2037 | 4.5989 | 5.0447
S 2.5070 | 2.7145 {29431 | 3.1957 | 3.4757 | 3.7875 | 4.1360 | 4.5272 | 4.9684
10 2.3463 | 2.5507 | 2.7748 | 3.0216 | 3.2946 { 3.5979 | 3.9365 | 4.3161 | 4.7437
15 2.0826 ] 2.2836 | 2.5017 | 2.7401 | 3.0024 | 3.2925 | 3.6154 | 3.9766 | 4.3827
20 1.7141 1.9175 [ 2.1318 | 2.3618 | 2.6116 | 2.8857 | 3.1888 | 3.5262 | 3.9044
25 1.1736 1.4343 1.6641 1.8942 | 21352 | 2.3938 | 2.6758 | 29867 | 3.3328
30 0.0000 | 0.0000 | 0.8660 | 1.3064 1.5705 1.8269 | 2.0937 | 2.3802 | 2.6940
35 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 1.1238 | 1.4347 1.7177 | 2.0088
40 0.0000 § 0.0000 | 0.0000 } 0.0000 | 0.0000 { 0.0000 | 0.0000 | 0.7660 1.2570

P meers ooy




ANEXO 3.3.

<3
~
1/2 Kv H? R
/2 KaH®
L 2= 000 —
s
i
=3
2 i
Qe \B

/2 Ky H?
Lol
1\ /2 Knit®
3 I

1 Hs3

]

Los nimeros en las curvas xndxcan el Txpo
de mmmal. ;

Pam matenales dcl txpo S:los calculos se
realizan con'una altura’H.'menor que la
realen’l 20 m

S ) enkg/mt/m
Nihal o m
8287 8

é.' o

J - .f~

112

1380

1200

g
N
TEE

Kv en kg/m¥/m
]
o
o

u
-4
[

K
|
\

2700

2400

2100

Graﬁcas para Dctemnnar cl Empu_)e dc Rellenos con Supcrﬁcle Plana, Segun Temghx
(Ref 1, P-54) S : :
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ANEXO 3. 4.

H,20

BUKLO TIFO 2

Kn

Kn

rotud ||/‘:
= bep 30
€ o < ¥
= rowd Fovact o2t a3l k3
£ «oo —
H 1yl
S - (43 Syl
= 300 —K.—r-"" - Ke J_;‘ [foard 1

i e s = 1

o2 oa oa o Ta o °F o4 & o= To

WVatares de ta relaSisn H /K

2 SUELOD YtPo 4 SUELO TiPO 3
T
PRI
PrIs s
) | 5-2 L 4
zs00 D M ]
Kn -
reca L - -
rotud mar. 321

1300

KunKg/alim

Graficas para Detem-unar el Empuje dc Rellenos en Termplen. con Remate, (Ref. 1, p-155).

CON
ORIGEN
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ANEXO 3.5. . .
PERFILES EN U, (Ref. International Sheet Piling Compary S. A)

T = Tabl. tnpola “{em~ wasrm’
Por S 57.7 453
Por D 1154 20,6
Por ¥ 173.1 1359
Por m de pantalta 96 TS
Por S 69.5 54.5
Por 139.0 109.0
Por T 208.5 163,55
Por m coe pantalla 116 21
Por s . Ba0

Por D : 168,0

Por T . ‘2520

Por m ae pantaita

- . Por m co oamatla
o Sre neutro oore D y oentalis ~ Emcitadio el intericor de (ss juntas
s

S

£y Ve o
TREIR O




ANEXO 3.6.

PERFILES EN Z, (Ref. International Sheet Piling Company S. A).

Soccion | rmea FACTento | Macwo Faco
S = Taol. mmaie p
Solm- por m Se inercia fde ae giro

v xg/sm < e em
Por S 91.7 =20 13 200 870 11,99 1.66
Por O 1834 1440 26 400 1 740 11.99 330
Por m ce pantatla 137 107 19 700 1 300 11,99 2,45
Por S 9a.8 744 21 540 1 13s 15.07 1,72 ;
Por D 189.6 1488 <3 080 2270 15.07 342
for m de pantaiia 150 118 a4 200 1 800 15,07 270!
Por S 124.6 o7.8 34 970 * 640 1675, | la7e’
Por & 2492 1956 69 Bao 3 280 16,75 356
Por m de pantaua 198 155 55510 2 600 RE-X-tJ
Por s 155.7 1222 | sz1e0 | =2=270 “h1.86
Por © 31,4 2444 |104 a20 - 540 371
Por m oe pantalia a7 194 B2 800 3 600 293
Por S 1723 1353 36 560 2100 14,65 1.67
Por D 344.6 270.,6 73 920 a 200 14.65 3.28
€200 1y e @ontalia 3as 27 73 920 a 200 14.65 324

#

TR




ANEXO 3.7.
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PERFILES DE ALMA PLANA. (Ref. International Sheet Piling Company S. A).

indice

A

Perfit Anchua |Espesor |Angulo | Perimeto | Seccion |[Masade | Masade |Médulo - Momento | Superficie
o romina - { alma dedes- {deuna f{deuna |unm unm*  jde - demen;a a’
P : plaza- tablestaca | tablestaca | de de resistenca ‘| tratart -
Lo e’ miento tabt, pared - deunatablestaca S ’
mm: mm o’ cm o’ ko/m kg/m? e | Cemt | mim:
AS500-120 | 500 | 120 6 138 | @1 | 723 | 145 a | e e
AS500-125 | 500 125 6 138 948 744 149 47 180 14
AS500-127 | 500 127 ] 138 8.8 752 150 4 180 | 1,14

AS 500-9,5 : para las caracteristicas, es preciso ponerse en contacto con nuestro departamento técnico.
La resistencia de las juntas al desabrochado depende de la clase de acero y vara entre 3000 y 5600 KN/m.

Nota : tas juntas de fos diferentes perfiles se enganchan entre si,
* Exciuido e interior de las juntas.

TES
FALLA DE ORICE

ﬁ’rf '—w; Ay

ALY

Al

*F
£y
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ANEXO 3.8.

PAREDES COMBINADAS SISTEMA HZ, (Ref: International Sheet Piling Company S. A).

_ Combinacién 10/13 .~ "= - . [pefit B, [Seccin | Masa ka/m Momento |Médo de

mm cm/m |60 % 100 % jem'm cm'im

v ‘ v_ S wzstsA| 1585 | 247 | 156 | 194 | sseso| 3oss

HZ575B| 1585 259 165 98410 | 3400
HZ575C| 1585 275 177 215 109490 { 3755
HZS575D] 1585 293 190 230 119930 | 4085

HZ775A| 1585 284 184 222 185990 | 4800

s il wz7rse| 1585 | 295 | 184 | 232 |2caseo| s225
wzrrsc| 1585 | 31 | 22 | 252 |225%0] s70
wzrrsp| 1585 | 333 | 21 | 261 | 243840 6200
HzoTsal 1585 | 308 | 208 | 202 |300%0| 6380
wzorsB| 1585 | 320 | 213 | 251 337820 6900
Hzorsc| 1sas | 351 .| 25 | 215 |3rroo| 7em0

HZ975D| 1585 362 244 284 405390 | 8215

Combinacién 22/13 - - , Peft | B Seccién | Masa ka/m? Momento [Maduo de
: : Longitud ZH 9 istonci
mm c/m {60 % 100 % |em¥m icmm

"|nzstsal 2065 | 307 m 241 | 145040 | S075
HzsrsB| 2065 | 325 226 255 | 160910 | 5560
HZST5C{ 2065 | 348 284 273 | 177920 6105

HZ575D| 2065 376 265 295 197720 | 6738

/

!

HZ775A| 2065 362 255 284 308380 | 7960
HZ775B| 2065 380 269 298 335410 | 8610
HZ775C| 2065 420 299 329 376700 | 9620
HZ7ISD| 2065 438 N2 343 404370 | 10275

HZ975A| 2065 400 285 314 516 150 | 10580
HZ975B| 2065 418 299 328 558840 | 11415
HZ975C| 2065 485 335 385 630290 | 12825
HZ975D| 2065 483 348 379 673860 | 13655

| grenacoN
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CURVAS DE REDUCCION DEL - MOMENTO PARA MUROS DE TABLAESTACADOS
EN ARENA (Segun Rowe, 1952), (Re/S 11, p-213).

0.8

0.6

rena suclta
rena densa

P o

0.2

P e o o

P e g

0 RS
0.2

©0.47 00,6708 1%

T 020 4
P, Mémero de flexibilidad

6

20 30




ANEXO 3. 10.
METODO DE PONCELET, (Ref. 2, p-38).

El método de Poncelet es un camino cmordumnamente sxmple pam obtener’ de una forma facil
. el empuje sobre un muro:determinado.: El.método. consiste:en. conocu:los, como:en: todos 108 =i
métodos, los valores de ¢ y 8, obtener el plano ‘de deslizamiento: Una.vez obtemdo &sle plano se -
determina facilmente el empu_]e activo,: Ei, tal como se indica a continuacié . -

Desarrollo del Método

Paso 1.- Conocidos los valons de ¢
trazan las lincas OB y DA formando
¢+8 tal como se muestra en la ﬁgura :

.8, dados or, las caracteristicas del suelo.y dcl muro se
Y n el paramento los éngulos ¢y

Paso 2.- Determinado el pum.qA se ha! ae P ante la rélacién OC = VOA xOB .
Esto es debido a ser OC media geométricade O4'y OB. 10

Paso 4.-. Llevando la dlstanaa CC, sobrc a’ recta ‘OB'a parur de C sc obuene el punto C2. El
triangulo formado por C, C;; Cz. nos define el empuje activo sobre el muro de retenqqn k
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4. ESTABILIDAD DE TALUDES
4.1 INTRODUCCION. FALLAS DE TALUDES.

Los primeros pasos en el calculo analitico de la estabilidad de taludes los dio Coulomb, en
el siglo:XVIIL, al desarrollar un método de cufias enfocado al estudi ela establlxdad de
muros de retencién, pero también utilizable en taludes desnudos. Sin® embargo no es hasta
la primera mitad del siglo XX cuando puede hablarse de metodos anahtlcos que sirvieron
de base a Ios actuales. N

En 1910 Fellenius desarrolla un método de cuiias, y en 1916 se unhza por. pnmera vez el
de rebanadas, pero solo para suelos no cohesivos, y no es hasta’ las' dos décadas siguientes
que se consigue unificar la metodologia para suelos con cohes:on ‘'y.con'rozamiento interno,
a la'vez que se introduce en el calculo el Principio de las Presnones Efectlvas definido por
Terzaghi en 1926, (Ref- 1, p-3).

Los métodos que pueden considerarse modernos se inician en 1954 con el de Bishop, para
roturas circulares, y en 1956 el de Janbu, para superficies’ no clrculares. La complejidad del
calculo ya era inquietante, y las sofisticaciones postenores ‘llegaron ‘a_hacer casi utdpica
para.la aplicacién practica, hasta que la aparicion . de:la computadora convirtid. en rutina
metodologias consideradas casi imposibles,. como la basada en . Elementos -Finitos.. Hoy
existen .en el mercado numerosos programas de computac:on que: cubren suficientemente
las necesidades de un ingeniero geotecnista. Aunque, es necesario, sefialar que se corre el
riesgo de cometer un error inadvertido en la 1ntroducc1on de datos en el programa

Los programas de computacién de uso tradicional en la actualidad suelen lmplementa_r los

métodos de Bishop y Janbu, asi como algunos. de los conocidos:como: rzgurosas o
“exactos”, principalmente los de Spencer, Morgenstern y Price, .y el de arma, ren; el

ANEXO 4.1 se presenta una somera explicacion de estos métodos. : B ;

Al final del capitulo se encuentra una lista de enlaces electronicos, que ofrecen soﬁware )
gratis para el analisis de taludes. Aun siendo programas sencillos,. en’ comparacxon a'los
profesionales, representan una herramienta muy. poderosa para -el- analxslsﬁy estudio. de
taludes, no olvidando que se corre el nesgo de introducir un dato erréneo y provocar la falla
del programa.
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FAILLAS DE TALUDES

La falla de una’ t_nasa de suelo localizada al pie de talud se define como deslizamiento de
suelo,” sus_consecuenc:as pueden ser espectaculares y en algunos casos desastrosas (Ref 2,

Las ﬁxerms qu‘ _causan la mestabllldad son la gravedad 3Y Ia tnﬁItrac:on, m;entras que la‘
r&snstencxa ala: falla provn ene de la geometrza del. talud y Ia res:stencta al corte deI proplo

Progre51vas
e Instantaneas -

Sus causas son:

- Naturales desmtegracxon des omposici dréﬁaje, :
ﬂu_]o accxon de heladasi N A

- Accnon del hombre.,

‘excavaciones, socavaciones,’
cortes, sobrecargas. ) S ’

Cérthdog .

ortes y -

‘Acumuiacién Construidos
© Desposicidn -

Laderas y Terruprlet;es , .
Taludes v Presas ' Excavaciones
dentriticos B

sin’ soporte
Taludes de :
Deslizemiento

FIGURA 4 l Taludes Naturales y Artificiales, (Ref. 3. p-363)

En general las faJlas .en los taludes pueden clasnﬁcarse de la sngmente manera.~

Falla de la Base del T Talud

En suelos coh&snvos es precedlda por la formacxon de gnetas de tens:on sobre la parte
superior:del: talud, seguxda por. una falla'de: cortante’ a‘lo’largo de una superficie de
deshzamlento que intersecta el suelo a una cxerta dlstancm de la base del talud, como se
muestra en la ﬁgura. :




SuperFficle ode Folla o
destlizamiento

S
Suelo Compoacto © Roc

FIGURA 4.2 Falla de la Base del Talud, (Ref. 2. p-249).

Falla del Talud,
En suélbé cbihésn}[b; es precedida por la formacion de grietas de téhsiéh enla parte superior,
-seguidas’'por unaifalla por cortante a lo largo de la superficie de'falla‘o deslizamiento que
intersecta al talud como se indica. S e e

Superficie cde Falla o
deslizoamlento

Suelo Compacto o Roca
FIGURA 4.3. Fal!a del Talud, (Ref” 2. p-249).
Falla al 7Ply‘e de Talud
En suelos’ ct;h‘:iih angulo de friccién interna mayor que O, $>0, con taludes muy inclinados

se presenta’unafalla. por cortante a lo largo de una superficie de.deslizamiento que
intersecta ie'detalud como se indica. S : R - R -

Aunque-esta’ clasificacion’ es:conveniente para.su entendimiento, a menudo las fallas de

talud ocurren co
Para'la prediccion a

equiere determinar:

b) Lasfuerzas actuantes,’y"

c) Las fuerzasque se 0p’6n¢lﬁ1 al desliéﬁﬁento, WRef2, p-249).




123

Superficie de Fallo o
deslizamienta.

“pie del Talud

Suelo Compacto-o

S
FIGURA 4 4. Falla al Pie del Talud, (Ref 2, p-249).7.

El factor de Seguridad de una superficie de deslizamiento cualquiera. es’ la stgui:é'rylte':

F S . Fzas.‘que seoponen al deslizamiento (Resistenciaal esfuerzo cortante):
D . Fzas. que promueven el deslizamiento (Esfuerzos de trabajo)
donde la resistencia al ‘cortante es la’ suma de lo 1erz an ' a lo largo de

la superficie’ de deslizamiento,:y “los* esfuerzos’de  trabaj

> zam de ‘ -los esfuerzos
cortantes que fueron producidos por cargas; alolargodela’ e

de -

. sobrecarga
=N
EE :
»~ F(zpas. APcf.uantcsr i
N eso Propio, :
" \Sobrecar%a,' Pre=idn
- del Agua) TR
SN

[ TRt

ra

~Fuerzas Resistentes ™™ ™
(Resistencia del suelo) —

~ly - i

FIGURA 4.5. Esquema de Fuerzas Existentes en un Talud,:,(Rej.' 2, p-249).

El analisis de estabilidad es un proceso largo de ensayo-error acompaiiado por métodos
numéricos y graficos. Dada su naturaleza ciclica o repetitiva, las construcciones graficas y
calculos son ideales para manejarse mediante programas para computadora disponibles en
el mercado, lo cual reduce enormemente el trabajo.

Una gran cantidad de métodos analiticos se han desarrollado para resolver problemas de
estabilidad de taludes, los cuales se encuentran en la literatura especializada bajo diferentes
nombres, y en algunos casos muy complicados. Los métodos mas comunes para estudiar la
estabilidad de taludes son los siguientes:
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e K. Culmann (1866)
e K.E. Petterson (1915)

S D.'rvw;—"raylor”(igiss) ,

- Fel]enlusV(l 935)

Los métodos mdlcados consxderan el pnnctplo deequilibrio plastlco limite de fuerzas
tangenciales que. se. presenta perficie de d&sllzatmento. Sin emba.rgo todos los
métodos presentan dos dlferencnas y/ lmutacxones 2

1. EIl problema es estaticamente: mdaermmado y no puede ser resuelto sm cons1dera.r .
condiciones de deformacxon, . :

2. Los parametros de resistencia’ c y ¢, y la presnon de poro del agua,iu ‘ deben ser
estimadas.

Debido a estas limitaciones actualmente existe un gran incertidumbre respecto a la
capacidad de prediccion para conocer el comportamiento de taludes. De esta manera, y por
lo comentado anteriormente se debe tener un gran cuidado para evaluar los resultados
analiticos que se derivan de los métodos mencionados, que en el mejor de los casos
solamente nos aproximan al conocimiento de la realidad.

FIGURA 4.6. Aspecto de Falla de la Base del Talud, Av. Presidentes, Xalapa., Ver.

Cuando un talud esta formado por material puramente friccionante, para garantizar la

estabilidad del talud bastara que el angulo que presente el talud, B, sea menor que el de

friccién interna del material friccionante, ¢. Por lo tanto, la condicion limite de estabilidad
es simplemente:

Cuando se tiene el caso de que el talud esté formado por suelos cohesivo-friccionante o
puramente cohesivos se utiliza generalmente el Método Sueco para analizar su estabilidad.
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4.2 ANALISIS DE ESTABILIDAD EN SUELOS DE COMPORTAMIENTO
COHESIVO, (METODO DE CULMANN. METODO DE PETTERSON). ANALISIS
DE ESTABILIDAD EN SUELOS DE COMPORTAMIENTO COHESIVO-
FRICCIONANTE Y EN SUELOS FRICCIONANTES (I\dETODO DE DOVELAS)

]VIETODO DE CULMANN (1 866)

Los métodos  mas comunes para el analisis de la estabilidad de taludes en suelos cohesivos
se basan en una consideracion ‘de equilibrio plastico limite. Esencialmente, existe una
condicion 'de equilibrio plastlco limite al comenzar un deshzanuento por .cortante y
mantener la deformacion unitaria bajo esfuerzo constante.

Es necesario primero definir las relaciones geométricas de la superficie de deslizamiento y
luego considerar la masa del suelo que va a moverse como cuerpo libre en equilibrio. Se
evalian las fuerzas y momentos que actuan en este cuerpo libre y las fuerzas cortantes en la
superficie de deslizamiento se comparan con las resistentes al corte: surmmstradas por el
suelo, (Ref. 3. p-373).

La suposicion basica del método de Culmann, es la ocurrencia de un plano de

desplazamiento no curvo, que pasa a través del pie del talud, como se muestra en la
siguiente figura:

W cosé@

e
ﬁ sing

FIGURA 4 7 Plrz-inoﬁ de Deslizamiento de Culmann, (Ref 2, p- 250).
El equxllbno plastxco hnute a lo largo de este plano de falla es el siguiente:

. F WsenB = WcosOtan¢ +cL

donde:

W = Peso total de la cufia de deslizamiento OA
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6 = Angulo de inclinacion del plano de falla
c= Cohesién del suelo

¢ = Angulo de fnccwn interna del suelo-

T= Fuerza actuante ode trabajo resultante

= o : —'25en{3 -
ot iien s sen(B 9)(sen6 cose tand))

donde : .

Y= Paso volumetnco del suelo

- H= Altura del talud .

dN%G =0, son:

Los valores cn’ticos de 2] ‘y H calcula ; ozs: pzi;t'a un F; =1 a partir de

“2ci'sen B cos ¢

' m-~4 ----------------------------- e -

Para valores de B = -:3 =90%; son:
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: c) El talud es plano entre dos planos.honzontales

d) La superﬁc de falva o d&shzamxent es clrcular con un eje normal al plano de la
seccioén:

Para deterrmnar la estabilidad de un talud sen particular, es necesario determinar el Radio y
el centro del circulo de falla supuesto que ocurrira en el talud.

Para la superficie circular de la FIG 4.8, la ecuacion de equilibrio al limite en el plano de
falla es la siguiente:
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y el factor desegundad es: .

donde:

L=OAy T es:.la suma de: la.s ﬁlerzas tangencnal&s actuantes o de traba_]o a lo largo de la
superficie de falla de deshzaxmento ~

El valor del Factor de segunda Fs; varia:icon: la geometna del ‘arco de fal]a, (Radlo v
Centro). La identificacion: del” clrculo de falla’ que corr&sponde al. rmmmo valor:de Fg,. es ..
una labor comple_)a., (Ref 2 Ia: estabxhdad de un’ talud, 'elr valor el Factor de’”

Seguridad minimo es de 1

METODO DE DOVELAS. ‘

Para el anahsxs de &stabxhdad en suelos de comportanuento Coh&snvo—Fncclonante se usa,
por lo generaJ el metodo de las dovelas debldo a Fel]emus :

Se supone un arco de falla a elecclon 'y la masa’ de tlerra desllzante se d1v1de en dovelas,
cuyo namero:se recomienda no ser: inferior a. cxnco y es obwo que un niamero mayor
produce una mejor estimacion del Fs, Ref 4, p-388)
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Para el equilibrio de cada dovela se consxdera su peso W, este p&so se determina en dos
componentes

1. 'N; r&ccxon normal a lo largo de la superﬂcle de deshzamlento

uperﬁcne de desllmxmento

R=es elf"adib‘y'del‘

= (+ T)— esla suma algebralca de las reacciones
tangencnal&s slempre debera ser de signo
posmvo . :

Asi el momento r&snstente, es:
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M, = R{RO + tanp EN)....coooeernriinenis Ec. (64)

donde:

Z N . =eslasuma algebralca de las reacc:ones normal es -

Por lo tanto, el factor de segundad Fs, puede ser expresado como: :

_c(Re i tan¢ >:N)
o 2(+T)

4.3 ESTABILIDAD DE TALUDES CON FLUJO DE AGUA.

Taludes Sumergidos, (@ =0)

En el caso de terraplenes para la retencién de agua, tales como presas de tierra, bordos de
lagunas, y estructuras similares, parte del talud, y algunas veces la totalidad ‘del:mismo
puede estar sumergida. En la FIG 4.10, se muestra un talud parcialmente sumergido, del
cual se deduce que el momento con respecto a O de la masa de agua en el semisegmento
EFH esta en equilibrio total con la del FGH. En esta forma, el momento neto de la presion
de agua es cero, siempre y cuando el suelo esté saturado. Si esté es el caso, el peso'de la
porcion de la masa de deslizamiento que esté saturado. Si esté es el caso, el peso de la
porcion de la masa de deslizamiento que esta por debajo de £FG (el nivel externo del agua)
se calcula a partir del peso volumétrico sumergido (Ysa-Yw). Para la porcién por encima de
EFG se sigue usando el peso volumétrico total (v), (Ref 3. p-380).

Vel del agaea
subterranea

FIGURA 4. 10 Efeeto de un Talud Sumergido, (Ref 3, p-381)

El agua sobre la parte sumergida del talud produce una componente adicional del momento
resistente, por:lo; que el factor de segundad aumenta al elevarse el nivel del agua, y
dxsmmuyeal abanrse, (Ref 3, p-381) ’
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El factor de seguridad, Fs, qﬁeda definido de la siguiente manera:
- - cRO

donde:

W, = el peso hidrostatico, y se define por la ecuacion:’

estabilidad: de ‘obras
fltracnon que txenen'l'

drenarel agua ‘so
de drenaje, alcantanllas, cunetas contracunetas etc.

Actualmente d:fe pafii: ﬁ'ecen productos geosintéticos y

mismo tiempo’ un’ refuerzo:en:la* estabili :3:se’ofrece un lista de’
productos geosmtetlcos y g mallas de la compafia TENAX. o S R S

o voonn dra b
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(b
FIGURA 4.11. Estabilidad de Taludes Mediante Terrazas, Carretera Xalapa-Veracruz.

Otro método menos caro, en comparacién al uso de geosintéticos, es el escalonamiento de
los taludes mediante terrazas en la FIG 4.11 (a), se puede apreciar un talud estabilizado
mediante este procedimiento, combinando el uso de drenes horizontales para apresurar la
expulsion del agua.

El procedimiento de escalonamiento de los taludes: constituye una buena solucién para su
estabilidad. El ‘escalonamiento en suelos arcillosos; i en:el caso de FIG 4.11 busca
transformar el talud original en una serie de taludes. de: menor altura, por lo tanto la huella
de cada escalén: debe .ser suficientemente ‘ancha: ‘como . para’que: puedan funcionar
practicamente como, taludes ‘independientes.: El escalonamlento se: hace: par
abatimiento del taJud, recoger el matenal suelto,y recolectar el agua superficia,

Los taludes escalonados deberan complementarse con la siembra ;d el cuerpo
vertical y reforestacion en las terrazas. Se recomienda la colocacton‘de una apa vegetal ‘de
20 cm de espesor compactada manualmente; Mlentras no se realiza‘la ‘siembra’de pasto en
las paredes del talud, es conveniente cubrirlo,:en- el caso de la FIG 4.11 (b) se logro
utilizando lonas de plastico, (Ref 6, p-375) : : : .

El recubrimiento con concreto lanzado o con.riego. asfiltico, es otro procedimiento que
ofrece buenos resultados para la estabilizacion’ de un talud. El procedimiento consiste en
anclar el talud con anclas de friccidon y' tensnon,'FIG 4:12:(a), para zonas con exceso de
aguas subterraneas, se hace necesario‘ el drenaje,’ generalmente por medio de drenes
horizontales de 2” de diametro, equ:pados con tubena de PVC y éste a su vez protegido con
geotextil para evitar el lavado de ﬁnos“ el concreto lanzado ayuda a proteger el talud de la
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erosion, y se encuentra reforzado con malla electrosoldada y drenes cortos de 1 de
diametro para drenar el lanzado, FIG 4.12 (b), (Ref. Electr. 1).

‘xHa

r\- %

(a) ®)
FIGURA 4.12. Estabilidad de Talud, Mediante Concreto Lanzado, Tienda Comercial COSTCO,

Xalapa., Ver.

Este procedimiento es costoso y dificil de aplicar a taludes grandes. Es importante sefialar,
que las zonas donde se presentan fisuras o agrietamientos, se hace necesario sellarlas para
evitar la filtracion a través de ellas. Se debe remover una parte del suelo alrededor de la
grieta y volver a rellenar con un suelo fino impermeable, bien apisionado, (Ref. 6, p-380).

4.5 EJEMPLOS.

Ejemplo 1.

Un terraplén de suelo COh&SlVO sera construido con taludes 2:1. El suelo txene las sngulent&s
caracteristicas:

c =800 Ibs/fi’>, $ =6° y ym= 1 10 lbs/ﬁ:" Usando un factor de segundad de2 y el metodo de
Culmann, detern'une la altura ma.x1ma del terraplen ; (Rejz p-—263) :

28 ft

SO,
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SOLUCION

”cSenB Cosd)

B+¢ 63 43+6
: ; 2" 2
ben =34.72°

Ej emplo 2.

Seva hacer una excavacion - de 6.90 metros de profundldad con talud vertlcal sin ademar en
una arcilla dura Los ensayes de: laboratono en -muestras malteradas dieron: qu = 1.00
Kg/em?, v = 2 OO Ton/m "¢ Cual™ ‘es’ el factor de segundad contra deslizamiento de la
excavacxon? . .

SOLUCION‘ j

Se tiene la ecuacidn:

4c
Heyp =—
CR ,Y
donde:
9. _10
2 2

por lo tanto:
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Calculando el Factor de Seguridad, Fi:

Ejemplo 3

Un terraplén fue construldo éon un suelo pu'ramente cohesxvo como se muestra ‘en la ﬁgura,
el suelo tiene una cohesnon ‘de 1000 lb/ﬁ~ y~un peso yolumetnco de 120 1b/a3: Determine el
factor de segundad para ]a superﬁcn 3 to propuesta por le metodo sueco :

SOLUCION
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Determinar el peso de cada segmento:

35490 1bs
12955271bs

W, = (295.75) (120)(1").
W, = (1079.60)(120)()

12137608 1b — ft

El factor de seguridad; Fs, rV&s‘uylt‘z:l':

o Se acéptg

Ejemplo 4.

Un terraplén construido con un suelo rmxto como’ se muestra en: la ﬁgura El suelo tiene las
siguientes caracteristicas: ‘cohesién’
volumétrico ym =110’ lb/ﬁ3 Se presume que.las grietas ‘de’ tension:se generan ‘en’. la parte -
superior.: del - terraple:n ¢,Cual es el factor de segundad para la superﬁcne de deshzamxento
propuesta? LT i ; i

50.1b /ft? angulo de. fnccxon mtema b= '8° ..y peso
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N

SOLUCION

El peso de cada cuiia, se obuene multip
Para facilitar los calculos se d&earrolla la sngulente Tabla

tiene un espesor de 1 fi.

ando el:area de cada una’ por. el peso volumetnco

Numero de Peso Componentes .-
Cuifia W. (b rsencial T.aB) Normal N, (1b)
1 5150 -1900 4700
2 14380 -3300 14000
3 21300 -1200 21200
4 26800 +3000 26600
S 30800 +8600 28600
6 29900 +14100 27500
7 26100 +16400 20400
8 14600 +11500 9300
Z(+T)y= +47200 N = 152300
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Determinando el factor de seguridad, Fs, con las componentes calculadas:

cRO = (450X58{(180 71:)] = 41432

thanq> (152300)(tan8°)-- 21404

- _c(RB+tan<b ZN) 41453+21404

1.33
: z (+ T) o 47200

Ejemplo 5.

La pendiente de un terraplén para retencnon de agua es 1 vernca.] por 2 honzontal vy la altura
vertical es de 10 m. El suelo tiene saturacxon total 'y una" ‘cohesién sin drenar es de ¢ =30
KN/m?, con un peso volumeétrico'de’ 18: KN/m? f-‘Determmese ‘el factor de segundad, F, para
la fal]a al corte a lo largo del c1rculo ‘de’ prueb que se ‘muestra’ ‘en’ la figura: (a) cuando el -
nivel del agua esta en el pie de talud Y. (b) cuando’el mvel del agua &sta 6 m por encnma del

pie, (Ref 3, p-381).

Se consxdera que la masa desllzante como dos zonas: separadas con un radio comin R que
r&sulta ser de 23 83m.

Para la zona A (FBDE):_
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Aa=41.92 m2

Distancia al centronde desde O, da = 13.00 m

Para la zona‘ B (AED): :

Area,

4.6 PROBLEMAS (Ref p-143)

rUn corte verncal y @a.lxn;en un suelo arcxlloso cuyas propledades deterxnmadas en
.laboratono seran:: Y=Lk 75 ‘Ton/m>.; ¢:=3 165 Ton/m v ¢=0. Encontrar la maxima )

altura para la: cual puede esta.r temporalmente sm soporte Resp H 5 327 mts

Un banco de matenal&s de 24 ﬁs de altura nene un talud de 300 con la honzontal
El stelo tiene una densndad de’l 10 Ib/ft3; una coh&slon ‘de:300 1b/ft*.y un angulo de

* resistencia al esfuerzo cortante: de. 15°7 Encontrar el factor de segundad ‘para:la

superficie de deslizamiento de la ﬁgura
Resp. F ;= 1.38
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24 T

Se tiene un talud de 9.14 metros de altura con una inclinacion de 2 horizontal por 1
vertical, construido con una berma como se muestra en la figura. Encontrar el factor
de seguridad tomando: ¢ = O, Ym = 1.92° To/m®> y ¢ = 3.9 Ton/m y supomendo que
la superficie de deslizamiento pasa por el ple del talud. Proceder por tanteos.

(73]

==

Se recormenda la serie'de ej ercxcxos que e encue
Ref. 5, Cap. V, pp. 324-339. R 4
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ANEXO 4. 1
METODOS DE ANALISIS PARA LA ESTA.BILIDAD DE TALUDES.

A contlnuacxon se presenta una somera expllcacxon de algunos de los métodos_de analisis para .la..
'estabxhdad de t.a]ude

METODO DE BIS 1¢

Ongmalmente desarrollado para rotums cnrculares considera que las_ interacciones entre dovelas
son nulas. El calculo se lleva a cabo buscando ‘el equilibrio' de momentos respecto al centro del arco:
:circular, aunque en la versxon postenor se puede apllcar a superficies no curvas, deﬁnlendo centros

ficticios:
METODO DE JANBU.

Diseiiado para superficies no necesariamente circulares, también supone que la interaccién entre
dovelas. es nula, pero a diferencia de Bishop busca el equilibrio de fuerzas y no de momentos.
Experiencias posteriores hicieron ver que la interaccion nula en el caso de equilibrio de fuerzas era
demasiado restrictiva, lo que obligd a introducir un factor de correcciéon empirico aplicable al Fs. En
versién posterior, en el denominado mérodo riguroso, se define una linea de empuje entre las
dovelas y se buscan los equilibrios en fuerzas y momentos respecto al centro de la base de cada una.

METODO DE SPENCER.

Este, como los que se citan a continuacidn, también pertenece a la categoria de los denominados
rigurosos. Supone que de la interaccidn entre dovelas aparece una componente de empuje con
angulo de inclinacién constante, por lo que, mediante iteraciones, analiza tanto el equilibrio en
momentos como en fuerzas en funcién de ese angulo, hasta hacerlo converger hacia un' mismo
valor, calculando entonces el Fs correspondiente. Es' aplicable tanto a roturas circulares como .
generales.

METODO DE MORGENSTERN Y PRICE.

Al igual que el anterior, también es de aplicacién généml vy trata de alcanzar tanto el ethVuilibno‘de
momentos como de fuexzas La dxferencxa ﬁ.mdamental estriba en que la. mteljaccton entre dovelas'

reduciendo pmgresxvamente la resistencia a cortante del suelo hasta que la’ acelémcxon se anula. Por
sus caracteristicas es aplicable a dovelas no’ vertlcales v suele ser muy unhzado en el ‘calculo por
Elementos Finitos. . . ; : d
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ANEXO 4. 2
ANALISIS DE ESFUERZOS EFECTIVOS — METODO DE DOVELAS, (Ref. 3. p-388).

L os . analisis .de .estabilidad - de - taludes. deben-llevarse a cabo-en-términos del esfuerzo
efectivo en problemas en los que hay:cambios en la presién de poro, tales como terraplenes
ya existentes y almacenamientos o bancos de escombros; también sirven para estimar la
estabilidad - a largo plazo de taludes y. en el caso de arcillas preconsolidadas, para
condiciones inmediatas y de largo plazo. Debido a las variaciones de los esfuerzos a lo
largo de la superficie de deslizamiento de prueba, la masa deslizante se considera como una
serie de dovelas. Se selecciona un circulo de deslizamiento de prueba con centro O y radio
R. Ver. Figura, y por conveniencia, la distancia horizontal entre los dos extremos A y B se
divide en dovelas de ancho b iguales.

Las fuerzas que actuan sobre una dovela de 1 m de longitud son como sigue:
W = peso del cuerpbo dé la‘doVela = ghb ‘

N'= fuerza efecnva normal d‘ 'reaccxon en la base de la dovela,

@) DlVlSlOn de la masa deslizante; (b) ﬁxerm enuna dovela
En el .calculo del peso de] cuerpo .y otrasiﬁ.lems deben incluirse los efectos de la




143

quedara ' balanceado 'exactamente ' por el . momento ‘resistente de la fuerza cortante
movilizada total a lo largo de AB.-

‘Tt IR= 2%1R=2 Wsena R

Lo queda F, =
Ahora en términos del esfuerzo efectivo,

T =c'+ o, tand’
St l=c1+N'tan¢’

EZcl+=N'tan ¢’
= X -Wesen - aL

Porlo que, F, =

O bien, si el suelo es hoindgéneb, :

p __COR+IN'tan¢’
* > W sen &
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ANEXO 4. 3
LOCALIZACION DEL CmCIJLO MAS CRIT ICO, (Ref-3, p-382)

_El circulo de. d&shzarmento mas.critico es aquel en-el. cual el factor de segundad calculado
‘tiene el valor mas . bajo. Es evidente que este factor 'de segundad minimo es’el criterio que’
se requlere para el disefio. El problema de'la locahzacnon del clrculo de d&shzzmxento mas
crmco puede atacarse de dos maneras: - : Y

Con un’ metodo de aproxnmactones suceswas “usar_un.namero razonable de cxrculos
: ;de deshzarmento de prueba, :

Usar una regla emplnca para’, prescnbl
de segundad limite a’ un‘ val

es .s‘uperior a 33°, intefsecta Ia ase.de.

YJH distancia verncal d&sde el ple hasta el cenn-o del cxrculo
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ANEXO 4. 4
USO DE GEOSINTETICOS PARA LA ESTABILIDAD DE TALUDES.

”Actualmehtg:;se,pﬁeden utilizar materiales geosintéticos-diversos que pueden solucionarel”
problema:de’la erosion y drenaje, en taludes y muros de retencion. Los geosintéticos se
pueden-clasificar de la siguiente manera:

1.. Geotextiles: Es un fieltro o lamina formada por fibras sintéticas y unidas de diversas
formas, formando un fieltro homogéneo, donde una de las funciones principales es
dejar pasar el agua y retener finos. Por tanto y como consecuencia de esto, los
geotextiles se pueden utilizar para evitar la erosion en diversas aplicaciones,
confinando los finos y dejando una libre circulacién de agua, revistiendo
posteriormente estos geotextiles con algiin material, (ejem. Riveras de rios, Taludes
etc). De la misma manera se pueden utilizar en sistemas de drenaje debido a esta
capacidad de retener finos y dejar pasar el agua,(ejem. Zanjas de drenaje rodeadas
de geotextil). También pueden formar parte de un muro verde de contencion
utilizando  geotextiles de alta resistencia a traccion para resistir el empuje del
terreno.

2. Geomembranas‘ Pueden ser de PVC. Su funcién es la impermeabilizacién

3. GeocompuestOS' Estan formados por uno.o dos geotextiles unido ‘a. un producto
relacionado, cumpliendo diversas funciones;: dependlendo del tipo-de geocompuesto
Estos pueden ser:’ Geocompuestos Drenantes- estan’ formados por un’ geotexnl uno
de los s:gmentes productos: ; o e S

- Georred de polietileno

: = Lamma de nédulos- -

- Pollamlda

de ir vestical.

eocompuestos que se utilizan para el control de

A contxnuacnon se presenta una~hsta de
drenaje y la erosion ‘en taludes: Y. muros de retenclon ‘ Esta llsta ﬁxe proporcxonada por la

compaiiia TENAX S.A de C V g

; Fantan
[~ s o
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Geocompuestos TENAX TN

El geocompuesto TENAX TN tienen gran capacidad de
filtrar y drenar, produmdo por la union de la geored y
geotextil TENAX.

El uso de las georedes, coxi: sugran capacidad de drenar y
distribuir cargas, y el geotextil para filtrar permiten un
sistema facil de instalar pa.raﬁltrar—drenar—proteger.

Sustituyen los matenales natura.les como ARENA y
GRAVA, y resuelven'gran parte de los problemas
asociados a los materiales naturales

Georedes TENAX CE

Las georedes: TENAX CE ' estin compuestas por una
estructura -de.tres  dimensiones de  capas y filamentos
paralelos entrete_lldos que crean canales de gran capacidad de
flyjo. ;

Son producxdos por extrusxon f‘de Polletxleno de Alta
Densidad (FIDPE) y. son’ resistentes: a: agentes quimicos y
biolégicos - que - normalmente pr&senta ;el “suelo y los
desechos. También son: &stablhzadas para resistir contra la
degradacién de rayos UV, ..z . : N

Las geored&s TENAX "CE .son estructuras de forma
romboidal y disponible en espesores entre 3'y-13 mm y con

masa por unidad de area entre 450 .y 2500 g/m?

Geocompuesto TENAX l\dDP

El Geocompuesto TENAX MDP es una combxnacnon de una
geomembrana cuspada y un geotextil.:

Esta combinacién que tiene alta capacidad drenante y;
filtrante, ofrece un sistema completo de drenaje vy proteccnon
ademas de dar la condxclon de impermeable. 3
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Geoceldas TENAX TENWEB

Las geoceldas TENAX TENWERB son estructuras en forma de panal con espesores entre 75
y 150 "mm,;" hechas mediante un proceso de extrusién de polietileno (PE) totalmente
continuo.:La estructura se abre como acordeén-y: por-lo-tanto puede ser-transportada“y -
almacenada con un minimo de espacio, -y posteriormente ‘abierta durante la‘instalacién-
creando una serie de celdas interconectadas (los diAmetros varian entre 100 y 300 mm).

Una vez expandidos a su maxima extension y rellenados con suelo (o grava) la estructura se
vuelve  inextensible y de comportamiento monolitico, proporcionando un confinamiento
efectivo para suelos no consolidados y previniendo su movimiento, aun en taludes
pronunciados, o bien ante fuerzas de erosién tales como las ocasionadas por corrientes
hidraulicas. La estructura celular es por tanto particularmente util en suelos aridos y
rocosos, o impermeables donde la vegetacion es practicamente inexistente. Las conexiones
de las celdas, tienen una abertura por donde drena el agua por lo que estan hidraulicamente
interconectadas. La estructura compuesta swelo/geocelda tiene gran permeabilidad
facilitando a absorcién del agua durante las precipitaciones de luvia por lo que disminuye
el escurrimiento, y consecuentemente la erosion. Utilizando las geoceldas TENAX
TENWER es posible confinar en taludes pronunciados suelo vegetable (hasta 150 mm).
permitiendo el sembrado con altos niveles de eficiencia.

Nomenclatura:

1. Formaleta de acero perdida en la cara,
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2. Reticula de acero 150 x 150 mm o bien 200x200 mm, @ 8 mm.-La formaleta se
arma con unos bastones que garantizan su estabilidad mientras se compacta el
material. El uso de la formaleta perdida permite altos rendimientos en la instalacion
y mejor acabado en la cara el talud. Finalmente se coloca una biomanta

3.

Para proteger la cara exterior del talud contra la erosidon se crea una adecuada
superficie para la hidrosiembra o colocacién de pasto

Siembra de Pasto

Talud Estabilizado

et COH

I
oy TITOLY
R QRICH

e e
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