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Antecedentes historicos

GENERALIDADES

Con una mirada retrospectiva hacia los escritos sobre construcciones erigidas por
los romanos, chinos, egipcios y mayas, se tiene la clara evidencia de la atencidn
que ya, desde tiempos antiguos, nuestros antepasados ponian en las obras de tie-
rra y sobre la tierra. Asi, se tienen noticias de cémo en la dinastia Chou de China
(3 000 anos antes de Cristo) se daban instrucciones claras sobre la construccidn
de caminos y puentes. La Gran Muralla China, las pirdmides de Egipto, las pird-
mides de Chichén lizd y otras notables y enormes obras, que hoy contemplamos
con admiracion, son mudos testigos de los conocimientos que ya se tenfan en
la antigiiedad al respecto.

Asimismo, en Egipto, aproximadamente 2 000 afios antes de Cristo, ya se
usaba la piedra en la construccidn de cilindros para las estructuras pesadas erigi-
das sobre suelos suaves. La superficie exterior de los cilindros era alisada para
que presentara poca resistencia a la penetracion, lo que indica que para entonces
ya se tenian nociones acerca de la friceidn o rozamiento, ¥ que tanto los romanos
como los egipeios ponian mucha atencidn a ciertas propiedades de los suelos en
la estabilidad de las cimentaciones.

Sin embargo, a la caida del Imperio Romano vy debido a la desorganizacidn
social se descuidaron los aspectos técnicos sobre los suelos, llegando a su punto
mis bajo en el periodo medieval (400 a 1400 afos antes de Cristo), lo que provo-
cd que caminos, puentes y diversas obras de tierra quedaran en el abandono, para
posteriormente ser destruidas poco a poco por las guerras y por la implacable
accion de los agentes de la intemperie.

Asociadas a la construccién de puentes v caminos en los siglos pasados, s¢
encuentran obras construidas sobre suelos compresibles gue han tenido hundi-
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14 ANTECEDENTES HISTORICOS

mientos fuertes bajo las pesadas cargas de catedrales, torres y campanarios, Al-
gunos ejemplos de ello son:

El Domo de Konigsberg, en Prusia, cimentado sobre una capa de suelo or-
ganico en el afo 1330, capa que descansa —segln Tiedemann— sobre otra de
18 m de limo arcilloso, cuya consolidacién gradual v continua no ha podido ter-
minar, teniendo ya mds de 5 m de asentamiento.

La Torre de Pisa, cuya construccion fue iniciada en 1174, empezo a ladear-
s al construirse la tercera galeria de las ocho gue tiene la estructura, Los traba-
jos se interrumpicron para modificar planos y Juego continuaron, para ser
terminada la torre —de 55 m de alto— en el afio 1350. En 1910 ya la torre tenia
en su parte mds alta un desplome de 5.0 m. Una investigacion del subsuelo indi-
cdé que la torre fue cimentada por medio de una corona de concreto sobre una
capa de arena de 11.00 m de espesor, la cual descansa sobre una capa de arcilla
de 8.00 m de grueso, que se ha ido consolidando gradualmente debido a las pre-
siones trasmitidas por la estructura. Hoy en dia es mds conocida como la *"Torre
Inclinada de Pisa™".

En Venecia, Italia, el “*Rialto™, un puente de arco simple, se termind de
construir en 1391 y es, junto con otras estructuras del lugar, ejemplo de dificul-
tad en las operaciones de cimentacion debido al suelo suave y pantanoso, que
es afectado grandemente por la accidén de pilotaje de las estructuras vecinas.

Otra obra asociada a la ingenieria de las cimentaciones del siglo XVII es
¢l famoso mausoleo Taj-Mahal, en las afueras de la ciudad de Agra, India. Su
construccion empezd en el afio 1632 v fue terminada en 1650. Fue erigido por
ordenes del Shah Jahan, emperador de Delhi, en honor de su esposa favorita,
Mumitazi-Mahal, Este mausoleo necesitd cuidados especiales en su cimentacidn
debido a su proximidad al rio, por lo que emplearon cilindros de mamposteria
hundidos en el suelo a intervalos cercanos para que el mausoleo descansara en
una flirme cama,

Comao ya se menciond, después de la caida del Imperio Romano se presento
una época de poco interés en el conocimiento de los problemas de los suelos,
y no fue sino hasta los siglos XVII y XVIII cuando revivid el interés y se dio
nuevo impulso a la solucidn de los problemas en las cimentaciones.

Una de las primeras ramas en ganar interés fue la relativa al empuje de tie-
rras. De hecho, el pionero en formular una guia en esta drea fue el ingeniero
militar francés Marquis Sebastian le Prestre de Vauban {1633-1707), y poste-
riormente Charles Augustin Coulomb (1736-1806), también notable vy sobresa-
liente mgeniero militar francés, a guien se le acredita la pnimera contribucion
basica y cientifica en el cilculo de la estabilidad de muros de retencidn de tie-
rras. Otra importante contribucion en el estudio de la presion de las tierras la
aportd William John Macguorn Rankine (1820-1872), ingeniero y fisico esco-
cés, mis conocido por sus investigaciones en fisica molecular y uno de los fun-
dadores de la ciencia de la termodinamica.

Coulomb y Rankine son los dos ingenieros que mas contribuyeron al estudio
de los empujes de tierra, destacando también en esta especialidad Jean Vicior
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Poncelet (1788-1867), ingeniero y matemitico francés y uno de los creadores
de la geometria proyectiva, ¥ quien ademds coniribuyd con un método grifico
para resolver las presiones de tierra. Sobresale, asimismo, Karl Culmann
(1821-1881), ingeniero alemin cuyo método de estitica grifica ha sido usado
extensamente en problemas de ingenieria y aplicado a la solucién de muros de
retencion de tierras.

Otro ingeniero que contribuyé grandemente a la solucidn de problemas de
distribucion de presiones en los suelos fue Joseph Valentin Boussinesg
(1842-1929). Otto Mohr (1835-1918) propuso en 1882 un método para analizar
esfuerzos en un punto. Su “‘circulo de Mohr™", como se conoce cominmente al
método, es muy usado en resistencia de matenales v en suelos,

Los anos comprendidos entre 1900-1925 constituyen la época en que se en-
gendrd la Mecinica de Suelos, siendo los pioneros los mgenieros de la Comisidn
Sueca de Geotecnia de los ferrocarriles suecos, encabezada por el profesor Wol-
mar Fellenius, a quien el gobierno sueco le encomendd estudiar las causas de
las fallas o deslizamientos de tierra ocurridos en diferentes puntos de la red ferro-
carrilera de la nacion, asi como buscar y presentar soluciones a los problemas
detectados.

La investigacion realizada por los ingenieros dirigidos por Fellenwus culmi-
nd en 1922 con la presentacion de un informe sobre las fallas y de un procedi-
miento llamado “*Método Sueco™ para analizar la estabilidad o inestabilidad de
taludes. La proposicidon de este método, llamado por algunos “*Método de Reba-
nadas’’, fue hecha por dos de los ingenieros de la **Comision Sueca’’. Los inge-
nieros en cuestion fueron K. Petterson y 8. Hultin, guienes va habian aplicado
dicho método en algunas fallas en el puerto sueco de Goteborg, en el ano 1916,

En los Estados Unidos de América, el **U.5. Bureau of Public Roads’" asi
como la ** American Society of Civil Engineering”” llevaron a cabo, juntamente
con profesores de diversas universidades de dicho pais, arduas investigacionges
relacionadas con la construccidn de carreteras durante los afos de 1920 a 1925,
A partir de 19235 se inicia el desarrollo mds significativo en esta rama de la inge-
nierfa con la presentacion del profesor Karl Von Terzaghi (1882-1963) de su
libro Erdbaumechanik (Mecdnica de suelos), en donde presenta una nueva
filosofia relativa al suelo como material, y muestra como tratar las propiedades
mecdnicas de los suelos y su comportamiento bajo diversas cargas vy condiciones
de humedad.

A partir de la publicacidn del eminente profesor K. V. Terzaghi, de origen
sueco y nacionalizado estadounidense, han aparecido numerosos trabajos e im-
portantes investigaciones relacionados con los suelos. Asi, figuran entre los mads
sobresalientes en el ramo: Arthur Casagrande con su Clasificacidn de los Suelos,
A.W. Bishop con Esiabilidad de Taludes v Presion Newrra, L. Bjerrum con Es-
Juerzos de Corte, T.W. Lambe v su Estudio del Comportamiento de los Suelos
de Granos Finos, G.G, Meyerhof con Capacidad de Carga de los Suelos, R.
Peck, antor de Presiones en Arcillas. E.F. Richard con su obra Comportamiento
de las Cimentaciones bajo la Accidn de Cargas Dindmicas, P.W. Rowe con Pre-
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siones Laterales de las Tierras, H.B. Seed y su Estudio v Efecto de los Movi-
mientos Teliricos, A.W. Skempton con Presiones de Poro v en Esfuerzos Efectivos
en Capacidad de Carga de las Cimentaciones, D.W. Taylor y sus libros Estabi-
lidad de Taludes y Consolidacion, y A.S. Vesic con Capacidad de Carga en
Cimemaciones Profundas.

La aparicidn de la Mecdnica de Suelos como tal en 1925 vy las investigacio-
nes posteriores hasta nuestros dias ayudaron fuertemente al mejoramienio de
los métodos empiricos existentes en el pasado. Sin embargo, la metodologia ac-
tual, aunque abarca muchos aspectos técnicos de ciencias como la Mecdnica y
la Hidrdulica, ain no establece una condicidn dnica para la solucién de proble-
mas diversos en las cimentaciones, pere si proporciona las herramientas basicas
para que el ingeniero de buen criterio y adecuado juicio pueda realizar su trabajo
de manera eficiente al valorar técnicamente los resultados de los andlisis v prue-
bas de los materiales que deberdn emplearse. Arte, conocimiento técnico y juicio
sensato deben conjugarse para poder responder a miltiples preguntas en la apli-
cacion de la Mecdnica de Suvelos en_las cimentaciones.

Es necesano ponderar lo evidente para poder predecir lo probable y tomar las
decisiones adecuadas.



CAPITULO 1
Mecdnica de suelos

I

GENERALIDADES

Mecinica es la parte de la ciencia fisica que trata de la accidn de las fuerzas
sobre los cuerpos. De igual forma, la Mecdnica de Suelos es la rama de la Mecdnica
que trata de la accion de las fuerzas sobre la masa de los suelos. El Dr. Karl
Terzaghi definié a la Mecdnica de Suelos como la aplicacidn de las leyes de
la Mecdnica y la Hidrdulica a los problemas de ingenieria que tratan con sedimentos
y otras acumulaciones no consolidadas de particulas sdlidas, producto de la desin-
tegracion quimica y mecdnica de las rocas. Recientemente se han incorporado
a la terminologia de los suelos las acepciones **Geotecnia’” e “*Ingenieria Geotéc-
nica’’, que suelen aplicarse como evidencia de que en ellos se estin tomando en
cuenta los principios y la aplicacion tanto de la Mecanica de Suelos como de la
Geologia v de la Mecdnica de Rocas.

Hoy en dia es cada vez mas concluyente el hecho de que ningin ingeniero
que sienta la responsabilidad técnica y moral de su profesidn deja de efectuar
un estudio de las condiciones del subsuelo cuando disena estructuras de cierta
importancia, ya que cllo conlleva dos caracteristicas que se conjugan: seguridad
¥ economia.

Como se ha podido constatar, por muchisimo tiempo y por muy diversas razo-
nes el hombre ha estudiado el suelo sobre el que vive, presentando variadas teorias
y métodos en la solucion de los problemas relativos al uso del mismo. Sin em-
bargo, se puede asegurar que quien organizd conceptos y los hizo crecer hasta
formar una nueva rama de la Ingenieria Civil fue el profesor y distinguido inves-
tigador Dr. Karl V. Terzaghi, que en cierta ocasion menciond: **Quien sélo
conoce la eoria de la Mecdnica de Suelos y carece de experiencia prictica, puede
ser un peligro piblico™.
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18 MECANICA DE SUELOS

EL SUELO Y SU ORIGEN

A través de un proceso de desintegracidén mecdnica vy descomposicion quimica,
las rocas de la corteza terrestre forman los materiales sueltos que se encuentran
en ella.

El término **suelo™ ha sido definido de diferentes maneras, ya sea que dicha
definicion provenga del gedlogo, del agrénomo o del ingeniero civil.

El gedlogo define al suelo como el material resultante de la descomposi-
cién y desintegracidn de la roca por el ataque de agentes atmosféricos (N.
J. Chiossi).

El agrénomo —segin G. P. Tschebotarioff— define al suelo como la
delgada parte superior del manto de rocas en que penetran las raices de las

plantas y de donde éstas toman el agua v las demds sustancias necesarias para
SU existencia.

Algunos ingenieros civiles (A. Rico v H. del Castillo) definen al suelo como el
conjunio de particulas minerales, producto de la desintegracion mecdnica o de
la descomposicidn quimica de rocas preexistentes.

Otro autor, Alfred R. Jumikis, doctor en Ingenieria, lo define como sedimentos
no consolidados y depdsitos de particulas sélidas derivadas de la desintegracion
de las rocas.

La definicidn de “*suelo’” que el autor da y que considera bastante completa por las
conclusiones que de ella pueden obtenerse es: **Suelo es una delgada capa sobre
la corteza terrestre de material que proviene de la desintegracion y/o alteracion
fisica y/o quimica de las rocas y de los residuos de las actividades de los seres
vivos que sobre ella se asientan’.

Se analizard, por partes, esta definicidn de suelo ¥ se verd cudntas conclusio-
nes s¢ pueden obtener de ella. La primera parte de la definicidn dice: Suelo es
una delgada capa sobre la corteza rerrestre . . . Y el lector se puede preguntar:
;qué tan delgada es esa capa?, ;ja cudntos milimetros, centimetros o metros
corresponde?, ;jacaso a algunos kildmetros? Y la respuesta es que la potencia
de la capa mencionada no es ficil de precisar; sin embargo, se podria decir que
puede ser todo aquel espesor del globo terrdqueo que se encuentra afectado por
las diferentes actividades de los seres humanos. Se adelantara ahora un poco mas
en la definicidn y se anotard: Swelo es una delgada capa sobre la corteza terres-
tre de material gue proviene de la desintegracidn y/o alteracion fisica v/o guimica
de fas rocas. . . En esta segunda parte de la defimicion se puede observar que
los suelos que provienen de la desintegracion y/o alteracidn fisica y/o quimica
de las rocas presentan caracteristicas diferentes si la alteracion es fisica o qui-
mica. Y asi, cuando el efecto alterativo de las rocas se lleva a cabo por un medio
fisico se produce un suelo con la misma composicion de ellas. Cuando es de
efecto quimico el proceso por medio del cual se produce el suelo, la constitucion
mineraldgica de él es diferente a los que posela la roca madre.

Entre los agentes fisicos que producen cambios en las rocas figuran el sol,
¢l agua, el viento y los glaciares.



EL SUELO Y 5U DRIGEN 19

* Al actuar sobre las rocas, el sol calienta mas su exterior que su interior,
provocando diferencias de expansion que generan esfuerzos muy fuertes, los
cuales dan como resultado un rompimiento de la capa superficial y el
desprendimiento de la misma. Este proceso es conocido como exfoliacidn y
cambia de cardcter en diferentes localidades, a distintas alturas sobre el
nivel del mar v en las diversas épocas de cada ano, y con cada tipo de
roca. Los cambios de temperatura producen mais efecto en las rocas duras
como las igneas (granito, andesita, riolita) que en las rocas blandas como
las sedimentarias (caliza, travertino, dolomita), especialmente cuando aquéllas
son de grano grueso y se componen de diversos minerales, cuyos coefi-
cientes de dilatacién difieren mucho unos de otros.

* El agua en movimiento ¢s un importante elemento de erosion, al arrastrar
los fragmentos angulosos de las rocas v provocar la friccion de unos con
otros, haciéndolos redondeados como los cantos rodados de los rios. El
agua también deja sentir sus efectos cuando, en forma de lluvia, cae en las
superficies pétreas, llena sus cavidades, abre grietas y tiende a llenar
los espacios huecos de las rocas; si entonces se congela, ejerce fuerte poder de
fracturacion en la roca que la encierra, y se produce la desintegracidn en
un corto periodo de tiempo. El impacto directo del agua sobre las rocas,
como el que provoca el oleaje, también es causa de erosidn de las mismas.

* Fl viento también contribuye a la erosion del suelo, cuando arrastra are-
nas, como el caso de los médanos y los loess (suelos edlicos, figura 1.1).

Los taludes de suelos arenosos también son afectados por la accidn del viento,
que, al golpearlos continuamente, desprende las particulas y luego las acarrea.
Los glaciares que son depdsitos de hielos en las altas montafas, ejercen
una gran accién abrasiva y de transporte de los materiales de la superficie de

Figura 1.1 Suelos edlicos,
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la Tierra, siendo diferentes los efectos sobre la topografia si es glaciar de mon-
tafia, que desciende lentamente por el barranco que rellena, o glaciar continental,
que rebasa las montaias y colma los valles.

A pesar de que los agentes fisicos son de mucha importancia en la formacidn
de los suelos, ellos no son capaces de reducir los fragmentos rocosos a tamanos
individuales a menos de 0.01 mm. La desintegracion a tamanos menores a 0.01
mm sdlo puede efectuarse por procesos guimicos.

Si el material arrastrado por los glaciares estd cementado con suelos producto
de la descomposicién quimica de las rocas, y sobre todo si han sido comprimidos
por la accidn del hielo en los siguientes periodos de glaciacidn, el suelo glacial
resultante se llama hardpan v es muy resistente.,

De los agenres quimicos podemos mencionar como principales la oxidacion, la
carbonatacion y la hidratacidn.

* [a oxidacidn es la reaccidn quimica que pucde ocurrir en las rocas al
recibir el agua de lluvia, ya que el oxigeno del aire, en presencia de hu-
medad, reacciona quimicamente produciéndose el fenémeno de oxidacion,
principalmente si las rocas contienen hierro, como se puede observar por
el color pardo rojizo de algunas afloraciones.

* g carbonatacion es el ataque gue el dcido carbdnico [anhidrido carbdnico
(CO,) y agua (H,0)] efectia sobre las rocas que contienen fierro, calcio,
magnesio, sodio o potasio. Asi, las rocas igneas, que en su mavoria con-
tienen dichos elementos, pueden ser descompuestas de esa manera. Como
ejemplo de este ataque se puede mencionar la carbonatacion de la ortoclasa
(feldespato potdsico perteneciente a las rocas {gneas extrusivas y general-
mente de color rosado) con la produccion de la arcilla denominada caoli-
nita, Las calizas son muy atacables por el dcido carbdnico, formdndoles
cavernas por disolucidn.

* La hidratacidn es la accidn v efecto de combinar un cuerpo con agua para
formar hidratos, o sea compuestos quimicos que contienen agua en com-
binacidn. El agua se absorbe y se combina quimicamente formando nuevos
minerales.

La accidn de los agentes de intemperismo antes mencionados se conocen
mds cominmente en el medio ingenieril como meteorizacion y alteracion que
dan origen a los suelos inorgdnicos. La meteorizacion se refiere dnicamente a los
cambios superficiales que sufren las rocas debido a la accion de los agentes atmosfeé-
ricos, ¥ la alteracidn designa los cambios internos de las rocas que se presentan
en forma de hidratacién y motivan que se formen nuevos minerales dentro de
la masa pétrea, conservando su individualidad y su identificacion geologica.

Se completard ahora nuestra definicién de suelo y se analizard su (dltima
parte: Suelo es una delgada capa sobre la corteza terrestre de material que pro-
viene de la desintegracion v/o alteracion, fisica y/o quimica de las rocas y de
los residucs de las actividades de los seres vivos que sobre ella se asientan. Como
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s¢ puede observar, la ditima parte de la definicién nos indica que los restos
de la vegetacion y otros restos orgdnicos, al ser descompuestos por la accidn de
los microorganismos para su propia nutricién, dejan como residuo particulas
finas de tamafio coloidal denominadas humus. El humus se mezcla en diferentes pro-
porciones con las particulas minerales, formidndose de esa manera los suelos

orgidnicos.

PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS

De acuerdo con el origen de sus elementos (aspecto que ya se ha desglosado
en la definicion), los suelos se dividen en dos amplios grupos: suelos cuyo origen
se debe a la descomposicion fisica y/o quimica de las rocas, o sea los suelos
inorgdnicos, y suelos cuyo origen es principalmente orgdnico,

Si en los suelos inorganicos el producto del intemperismo de las rocas per-
manece en el sitio donde se formd, da origen a un suelo residual; en caso contra-
rio, forman un suelo rransportado, cualquiera que haya sido el agente transportador
(por gravedad: talus; por agua: aluviales o lacustres; por viento: edlicos; por gla-
ciares: depdsitos glaciales).

En cuanto a los suelos organicos, ellos se forman casi siempre in site. Muchas
veces la cantidad de materia orgdnica, ya sea en forma de humus o de materia
no descompuesia, 0 en su estado de descomposicidn, es tan alta con relacidn
a la cantidad de suelo inorgdnico que las propiedades que pudieran derivar de
la porcidn mineral quedan eliminadas. Esto es muy comiin en las zonas pantano-
sas, en las cuales los restos de vegetacion acudtica llegan a formar verdaderos
depositos de gran espesor, conocidos con el nombre genérico de turbas. Se ca-
racterizan por su color negro o café oscuro, por su poco peso cuando estdn secos
y su gran compresibilidad y porosidad. La turba es el primer paso de la conversidn
de la materia vegetal en carbdn.

A continuacidn se describen los suelos mds comunes con los nombres gene-
ralmente utilizados por el ingeniero civil para su identificacion.

Gravas

Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de rocas y que tienen maés de
dos milimetros de didmetro. Dado el origen, cuando son acarreadas por las aguas
las gravas sufren desgaste en sus aristas y son, por lotanto, redondeadas. Como
material suelto suele encontrarsele en los lechos, en las médrgenes y en los conos d=
deyeccién de los rios, también en muchas depresiones de terrenos rellenadas por
el acarreo de los rios y en muchos otros lugares a los cuales las gravas han sidc
retransportadas. Las gravas ocupan grandes extensiones, pero casi siempre se
encuentran con mayor o menor proporcion de cantos rodados, arenas, limos y
arcillas. Sus particulas varian desde 7.62 ¢m (3'") hasta 2.0 mm.
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La forma de las particulas de las gravas y su relativa frescura mineralogica
dependen de la historia de su formacidn, encontrindose variaciones desde ele-
mentos rodados a los poliedricos.,

Arenas

La arena es el nombre que se le da a los materiales de granos finos procedenies
de la denudacion de las rocas o de su trituracion artificial, y cuyas particulas varian
entre 2 mm vy 0.05 mm de didametro.

El origen v la existencia de las arenas es andloga a la de las gravas: las
dos suelen encontrarse juntas en el mismo deposito. La arena de rio contiene muy
a menudo proporciones relativamente grandes de grava y arcilla. Las arenas estando
limpias no se contracn al secarse, no son plisticas, son mucho menos compresi-
bles que la arcilla v si se aplica una carga en su superficie. se comprimen casi de
manera instantdnea.

Limos

Los limos son suelos de granos finos con poca o ninguna plasticidad, pudiendo ser
limo inorgdnico como el producido en canteras, o fimo orgdnico como el que
suele encontrarse en los rios, siendo en este dltimo caso de caracteristicas pldsti-
cas. El didmetro de las particulas de los limos estd comprendido entre 0.05 mm
y 0,005 mm. Los limos sueltos y saturados son completamente inadecuados para
soportar cargas por medio de zapatas. Su color varia desde gris claro a muy
oscuro, La permeabilidad de los limos orgdnicos es muy baja v su compresibilidad
muy alta. Los limos, de no encontrarse en estado denso, a menudo son considerados
como suelos pobres para cimentar.

Arcillas

Se da ¢l nombre de arcilla a las particulas sdlidas con didmetro menor de 0.005 mm
¥ cuya masa tiene la propiedad de volverse pldstica al ser mezclada con agua.
Quimicamente es un silicato de alimina hidratado, aunque en no pocas ocasiones
contiene también silicatos de hierro o de magnesio hidratados, La estructura de
estos minerales es, generalmente, cristalina y complicada, y sus dtomos estdn
dispuestos en forma laminar.

De hecho se puede decir que hay dos tipos cldsicos de tales liminas: uno
de ellos del tipo silicico y el otro del tipo aluminico.

Una ldmina del tipo silicico se encventra formada por un dromo de silicio
rodeado de cuairo dtomos de oxigeno (figura 1.24), arreglindose el conjunio en
forma de tetraedro (figura 1.26). Estos tetraedros se agrupan entre si formando
una unidad hexagonal, la cual se repite indefinidamente constituyendo una re-
ticula laminar (figura 1.2¢). La unién entre cada dos tetraedros se lleva a cabo
mediante un mismo dtomo de oxigeno. Algunas entidades consideran como arcillas
a las particulas menores a 0.002 mm.
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Figura 1.2a Figura 1.2b Tetraedro. Figura 1.2c Limina silicica.
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Una ldmina del tipo aluminico estd formada por un dtomo de aluminio rodeado
de seis dtomos de oxigeno y de oxigeno e hidrégeno (figura 1.24) arreglindose
¢l conjunto en forma de octaedro (figura 1.2¢), los cuales se agrupan entre si
mediante un dtomo comiin de oxigeno, repitiéndose la formacidn indefinidamente
v dando como resultado una reticula laminar aluminica (figura 1.2f).

De acuerdo con su arreglo reticular los minerales de arcilla se pueden clasificar
en tres grupos bdsicos, que son:

a) El caolinitico (del nombre chino Kau-ling), que procede de la carbonatacidn
de la ortoclasa (feldespato potdsico). Las arcillas caoliniticas (figura 1.3)
estdn formadas por una ldmina silicica y una limina aluminica superpuestas
de manera indefinida y con una unidn tal entre sus reticulas que no permiten
la penetracidn de moléculas de agua entre ellas, pues producen una capa
electronicamente neutral, lo que induce, desde luego, a que estas arcillas
sean bastante estables en presencia del agua.

b) El montmorilonitico (que debe su nombre a Montmorrillén, Francia), al
cual pertenecen las bentonitas, se forman por la superposicidn indefinida de

Figura 1.24 Figura 1.2¢ Octaedros, Figura 1.2f Limina aluminica.

fi. Aluminio; O Oxigeno; @ Hidréxilo; Atomo comiin de oxigeno
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e Limina aluminica

] dmina silicica

e | Amina aluminica

Figura 1.3 Arcilla caolinftica.

una ldmina aluminica entre dos ldminas silicicas, pero con una unidn débil
entre sus reticulas, lo que hace que el agua pueda penetrar en su estructura
con facilidad. Estas arcillas sufren fuerte expansicdn (figura 1.4) en con-
tacto con agua, lo que provoca inestabilidad en ellas.

) El ilitice (que debe su nombre a [llinois, E.U.A.), producto de la hidra-
tacion de las micas y que presentan un arreglo reticular similar al de las
montmoriloniticas, pero con la tendencia a formar grumos por la pre-
sencia de wones de potasio, lo que reduce el drea expuesta al agua, razdn
por la cual no son tan expansivas como las arcillas montmoriloniticas.

En general, las arcillas, ya sean caoliniticas, montmoriloniticas o iliticas
(figura 1.5). son plisticas, se contraen al secarse, presentan marcada cohesidn
seglin su humedad, son compresibles y al aplicdrseles una carga en su superfi-
cie s¢ comprimen lentamente. Otra caracteristica interesante, desde el punto de
vista de la construccion, es que la resistencia perdida por el remoldeo se recupera
parcialmente con el tiempo. Este fendmeno se conoce con el nombre de rixatropia y

| dmina silicica

- | dmina aluminica

| dmina silicica

e M S N T NN N P e i —

e R g RS D N SRS . . L W W W

Figura 1.4, Arcilla montmorilonitica.
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Figura 1.5 Arcilla ilitica.

es de naturaleza fisico-quimica. Se puede decir que un contenido minimo del 15%
de arcilla en un suelo le dard a éste las propiedades de la arcilla.

Ademds de los cldsicos suelos indicados con anterioridad, se encuentran en
la naturaleza ciertos suelos especiales que a continuacidn se indican.

Caliche

El término caliche se aplica a ciertos estratos de suelo cuyos granos se encuen-
tran cementados por carbonatos calcdreos. Parece ser que para la formacion de
los caliches es necesano un clima semidrido. La marga es una arcilla con carbonato
de calcio, mds homogénea que el caliche y generalmente muy compacta y de color
verdoso.

Loess

Los loess son sedimentos edlicos uniformes y cohesivos. Esa cohesidn que poseen
es debida a un cementante del tipo calcdreo y cuyo color es generalmente castano
claro, El didmetro de las particulas de los loess estd comprendido entre 0.01 mm
y 0.05 mm. Los loess se distinguen porque presentan agujeros verticales que han
sido dejados por raices extinguidas. Los loess modificades son aquellos loess que
han perdido sus caracteristicas debido a procesos geoldgicos secundarios, tales
como inmersidn temporaria, erosidn y formacién de nuevo depdsito. Debido
al contenido calcdreo los cortes hechos en loess se mantienen generalmente casi
verticales. Los loess son colapsables, aunque disminuye dicha tendencia al in-
crementirsele su peso volumétrico.

Diatomita

Las diatomitas o rferras diatomdceas son depdsitos de polvo silicico, general-
mente de color blanco, compuesto total o parcialmente por residuos de diaromeas.
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Las diaromeas son algas unicelulares microscopicas de origen marino o de agua
dulce, presentando las paredes de sus células caracteristicas silicicas.

Gumbao

Es un suelo arcilloso fino, generalmente libre de arena v que parece cera a la
vista; es pegajoso, muy plistico y esponjoso. Es un material dificil de trabajar.

Tepetate

Es un material pulverulento, de color café claro o café oscuro, compuesto de
arcilla, limo vy arena en proporciones variables, con un cementante que puede ser
la misma arcilla o el carbonato de calcio. Segiin sea el componente predominante el
tepetate se suele llamar arcillose, limese, arenoso, arcillo-limoso si es que pre-
domina la arcilla, areno-limoso si predomina la arena, limo-arenoso si predomina
el imo, y asi sucesivamente,

La mayoria de las veces el tepetate debe su origen a la descomposicion y
alteracion, por intemperismo, de cemzas volcdnicas basdlticas. Pueden encon-
trarse dentro del tepetate capas o lentes de arena y cenizas basdlticas que no
alcanzaron a intemperizarse cuando fueron cublertas por una capa que si se alte-
ro, También suelen encontrarse lentes de piedra pémez dentro del tepetate.

SUELOS COHESIVOS Y SUELOS NO COHESIVOS

Una caracteristica que hace muy distintivos a diferentes tipos de suelos es
la cohesidn. Debido a ella los suelos se clasifican en **cohesivos™ y "*no cohesi-
vos' . Los suelos cohesivos son los que poseen cohesidn, es decir, la propiedad
de atraccidn intermolecular, como las arcillas. Los suelos no cohesivos son los
formados por particulas de roca sin ninguna cementacidn, como la arena y la grava.

En la siguiente figura se presentan algunos simbolos empleados para repre-
sentar a los suelos.
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CAPITULO 2
Obtencion de muestras de suelos

Para determinar las propiedades de un suelo en laboratorio es preciso contar con
muestras representativas de dicho suelo. Un muestreo adecuado y representativo
es de primordial importancia, pues tiene el mismo valor que el de los ensayes
en si. A menos que la muestra obtenida sea verdaderamente representativa de
los materiales que se pretende usar, cualquier andlisis de la muestra sélo serd
aplicable a la propia muestra y no al material del cual procede, de ahi la imperio-
sa necesidad de que ¢l muestreo sea efectuado por personal conocedor de su tra-
bajo. Las muestras pueden ser de dos tipos: alteradas o inalteradas. Se dice que
una muestra es alterada cuando no guarda las mismas condiciones que cuando
se encontraba en el terreno de donde procede, ¢ inalterada en caso contrario.

Para obtener muestras alteradas el muestreo debe efectuarse segun el fin que
se persiga. Para tomar muestras individuales de un sondeo a cielo abierto (pozo
de 1.50 m X 1.50 m de seccidn y de la profundidad requerida, figura 2.1) se
efectiia el proceaimiento siguiente:
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a) Se rebaja la parte seca y suelta de suelo con el proposito de obtener una
superficie fresca.

b) Se toma una muestra de cada capa en un recipiente vy se coloca una tarjeta
de identificacion.

¢) Las muestras se envian en bolsas a laboratorio.

Para tomar muestras individuales mediante perforaciones con barrena (figu-
ra 2.2) se hace lo siguiente:

a) Se coloca el suelo excavado en hilera con el debido orden,

b) Se toma una porcidn representativa de cada clase de suelo encontrado
y s¢ colocan en bolsas separadas con su identificacion correspondiente.

) Las bolsas con material se envian a laboratorio.

Para tomar muestras integrales, ya sea de zanjas abiertas o de cortes (figura
2.3), se sigue el procedimiento descrito a continuacion:
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Figura 2.4a

a) Se retira la capa de despalme superficial.

b) Se quita el material seco y suelto para obtener una superficie fresca de
donde obtener la muestra.

) Se extiende una lona impermeable al pie del talud para recoger la muestra.

d) Se excava un canal vertical de seccion uniforme desde la parte superior
hasta el fondo, depositando el material en la lona impermeable.

e) Se recoge todo el material excavado, se coloca en una bolsa con su eti-
gueta de identificacion y se envia a laboratorio.

Cuando se deseen muestras integrales procedentes de perforaciones con ba-
rrenas, se guita primero el despalme y luego todo el material excavado del son-
deo perforado (figura 2.4a), se recoge en una sola bolsa (figura 2.4b) v se envia
a laboratorio.

51 las muestras que se van a obtener proceden de un matenal acordonado, se
corta y envasa el material de toda una seccién como se muestra en la figura 2.5.

Figura 2.5
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Para obtener muestras inalteradas, el caso mds simple corresponde al de cor-
tar un determinado trozo de suelo del tamafio deseado (normalmente de 0.30 m
% 0.30m x 0.30 m), cubriéndolo con parafina para evitar pérdidas de humedad
y empacdndolo debidamente para su envio a laboratorio. A continuacion se indi-
can diferentes formas de obtener dichas muestras inalteradas. Si se desea una
muestra inalterada de una superficie mds 0 menos plana el procedimiento a se-
guir es el siguiente:

a) Se limpia y alisa la superficie del terreno y se marca el contorno del tro-
zo (figura 2.6).

B) Se excava una zanja alrededor de esto.

¢) Se ahonda la excavacidn y se cortan los lados del trozo (figura 2.7) em-
pleando un cuchillo de hoja delgada.

d) Se corta el trozo con el cuchillo y se retira del hoyo.

¢) La cara del trozo extraido que corresponda al nivel del terreno se marca
con una sefial cualquiera para conocer la posicion que ocupaba en el lu-
gar de origen. Se achaflanan inmediatamente las aristas de la muestra y
se le aplican tres capas de parafina caliente con una brocha (figura 2.8a).

f) Sila muestra no va a ser usada pronto, necesita una proteccion adicional
a las tres capas de parafina ya indicadas. Esta proteccion consiste en en-
volver la muestra con una tela blanda, amarriandola con un cordel (figura
2.8b). Hecho esto se sumerge la muestra entera en parafina fundida.

Figura 2.7
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Sumergiendo la muestra repetidas veces en la parafina fundida (figura 2.8¢),
puede alcanzar un espesor de unos 3 mm (1/8""), suficiente para garantizar su
impermeabilidad.

Si las muestras inalteradas necesitan ser enviadas a un laboratorio muy lejano
del lugar de extraccidn de las mismas, entonces necesitan adn mayor proteccion.

La proteccion miencionada consiste en recubrir la mezcla con 1.27 cm (1/27),
como minimo, de parafina v empacarla con aserrin, paja o papel en una pequena
caja (figura 2.9).

Para obtener una muestra inalterada de la pared de un sondeo a cielo abierto
o de la pared de un corte, el procedimiento que debe seguirse es el siguiente:

Figura 2.9
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a) Se limpia y alisa cuidadosamente la cara de la superficie v se marca el
CONLoIMo.

b) Se excava alrededor y por atrds dindole forma al trozo (figura 2.10). Pa-
ra ello se usa un cuchillo de hoja delgada.

c) Se corta el trozo con el cuchillo y se retira del hoyo cuidadosamente. Se
marca la cara superior.

d) Se emparafina, como ya se sabe, para su traslado a laboratorio.

La excavacion de pozos a cielo abierto rinde siempre una informacion co-
rrecta hasta donde €] llega, pues permite la inspeccidn visual de los estratos del
suelo. S embargo, la mayoria de las investigaciones del suelo requieren estu-
dios del terreno a profundidades mayores que las que pueden ser alcanzadas sa-
tisfactoriamente con excavaciones a cielo abierto. El procedimiento usual de
detener la excavacidn a la profundidad donde se construirin los cimientos no da
ninguna informacién respecto a la naturaleza del terreno que quedard debajo
de los cimientos y hasta cierta profundidad de los mismos, y éste es, precisamen-
te, el que tiene que sostener la estructura, de aqui que para poder obtener la
informacion requerida para hacer un buen anilisis de los cimientos es necesario
realizar perforaciones de profundidad. Estas perforaciones pueden hacerse me-
diante el uso de barrenas hasta llegar al estrato requerido, y ahi sacar con un
muestreador especial —como el ubo Shelby— la muestra inalterada. Las barrenas
pueden ser de diferentes tipos. La mayoria de ellas son relativamente cortas, va-
riando su tamano desde unos cuantos centimetros hasta casi medio metro.

Estas barrenas se hincan en el suelo por rotacién haciendo uso de uno o va-
rios tubos de un maneral. El suelo que la barrena va cortando es retenido en la
misma, la cual se saca del agujero cada vez que se llena.

Otro equipo empleado para hacer el agujero es la llamada posteadora (figura
2.11). Los bordes cortantes deben mantenerse afilados y limpios. El didmetro
de las posteadoras es cominmente de 10.16 cm (4""), pero las hay de didmetros
mayores.

Cuando por medio de barrenas o posteadoras se haya llegado a la profundi-
dad requerida, posiblemente el equipe mds sencillo y uno de los mas eficientes
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Figura 2.11

para extraer una muestra inalterada sea el tubo Shelby (figura 2.12), que consiste
en un tubo metdlico de paredes delgadas con extremo afilado. Este tubo se fuerza
dentro del terreno aplicindole una presidn continuada, no con golpes.

El borde cortante de este sacamuestras tiene un didmetro ligeramente menor
que el interior del tubo, garantizando que la muestra pueda deslizarse libremente
dentro de €l sin friccidon, mientras que la parte superior del tubo estd dotada de
una vilvula de bola que evita que la muestra se salga del sacamuestras mientras
s¢ extrae éste del terreno.

Figura 2.12
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PROFUNDIDAD DE LAS PERFORACIONES

Es imposible establecer un grupo de reglas definitivas para determinar la profun-
didad a que deben llegar las perforaciones. La profundidad hasia la cual debe
investigarse un suelo puede estar basada en el tipo de suelo encontrado v en ¢l
tamano y peso de la estructura que se va a construir, considerando que los esfuer-
204 desarrollados en el suelo dependen de la carga distnbuida en toda el drea car-
aada, ademads de las cargas debajo de las zapatas individuales. Salvo en casos muy
especiales. no es necesario investigar el suelo a profundidades mayvores de 1 a 1.5
veces la menor dimension del drea cargada. Llegar a profundidades de 1.5 veces la
menor dimensidn del drea cargada es muy recomendable en el caso de estructuras
muy pesadas como silos y edificios de muchos pisos. En obras comunes de un
nivel, llegar a 3.5 m; para dos niveles, llegar a 6.0 m; para tres niveles, llegar a
[OL0 e para cuatro maveles, llegar a 15 m, v para cinco miveles o mas, llegar a 25 m.

PERFIL DE SUELOS

Cualguiera que sea el tipo de perforacion que se ejecute, a medida que se va pro-
fundizando en ella se deben anotar los espesores de los distintos estratos atravesa-
dos. indicando cudles son gravas, arenas, hmos, arcillas. o mezela de los mismos;
cOomo son los granos de los materiales; donde son de tamaiio uniforme o graduado
de gruesos a hinos: color, plor y aspereza de los granos. Con estos datos v los de las
pruebas gue a los materiales se les ejecute se hace un perhil de suelos como el gque
se ilustra en la figura 2.13.

Las muestras inalteradas al llegar a laboratorio se desempacan cuidadosa-
mente, s labran los especimenes que se necesitan v se les practican los ensayes
necesarios en las condiciones en gue se encuentran. Sm embargo, las muesiras
alteradas necesitan procesos diferentes para su ensaye.
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DISGREGACION DE MUESTRAS ALTERADAS M

SECADO DE MUESTRAS ALTERADAS

Cuando una muestra alterada llega a laboratorio con humedad que permita su
ficil disgregacidn, no es necesario someterla a un proceso de secado; en caso
contrario, la muestra debe ser secada ya sea extendiéndola al sol sobre una su-
perficie limpia (figura 2. 14a), o bien colocdndola en una charola o bandeja den-
tro de un horno a baja temperatura (50°C), o secdndola lenta y cuidadosamente
en una estufa a bajo calor (figura 2.145).

DISGREGACION DE MUESTRAS ALTERADAS

El objeto de la disgregacion de las muestras alteradas es llevarlas a un estado
semejante al que van a presentar en la obra durante el proceso de construccién,
debiendo entrar en juego el criterio del ingeniero para decidir hasta donde debe

Figura 2.14a
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llevarse a cabo dicho proceso de disgregacion del material segin su destino,
equipo vy procedimiento de construccidn.

Para efectuar la disgregacion de una muestra se emplea un mazo de madera
de 9.5 cm por lado y de 15 cm de altura con un mango saliendo de la cara posie-
rior de la base, y cuyo peso es aproximadamente de | kg. El mazo generalmente
estd forrado en su base con una cubierta de cuero.

El proceso de disgregacion es el siguiente: se tamiza el material por una
malla No. 4 (4.76 mm) y el retenido se coloca en una charola y se macea, dejan-
do caer el mazo de madera sobre el material en forma vertical y desde una altura
aproximada de 20 cm, como puede apreciarse en la figura 2.15. Disgregada la
muesira retenida en la malla No. 4 (4.76 mm) se mezcla con la que pasd dicha
malla y se somete al proceso de cuarteo.

PROCESO DE CUARTEO DE MUESTRAS ALTERADAS

Con la muestra disgregada como se ha indicado y mezclada convenientemente
(figura 2.16a), se forma un cono colocando con una pala el material en el vér-
tice de éste y permitiendo que se acomode (hgura 2.166). Con la musma pala,
que debe ser rectangular. se forma un cono truncado de unos 15 cm de altura
y se divide en cuadranies por medio de una regla (figura 2.16c v 2.164). Se
mezcla el material de dos cuadrantes opuestos y se repite la operacion hasta obte-
ner la cantidad deseada de muestra para las pruebas que se realizarin.

Figura 2.15
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Figura 2.164
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Es de capital importancia que tanto la muestra llevada a laboratorio como
la del dltimo cuarteo sean verdaderamente representativas del material que va
a emplearse en la obra.

La figura 2.17 muestra las cantidades de materiales que usualmente se em-
plean tanto en ciertos ensayes generales como en algunos de control y de resis-
tencia de suelos.



CAPITULO 3

Algunas caracteristicas fisicas de
los suelos

IMPORTANCIA DEL CONOCIMIENTO DEL SUELO

El conocimiento de las principales caracteristicas fisicas de los suelos es de fun-
damental importancia en el estudio de la Mecdnica de Suelos, pues mediante su
atinada interpretacion se puede predecir el futuro comportamiento de un terreno
bajo cargas cuando dicho terreno presente diferentes contenidos de humedad. Estas
caracteristicas se explican a continuacion.

PESO VOLUMETRICO

Se denomina peso volumétrico de un suelo () al peso de dicho suelo contenido
en la unidad de volumen, y generalmente se expresa en kg/m®,

Se denomina peso volumétrico seco y suelto (v, . ) de un suelo al peso vo-
lumétrico aparente de él, tomando el peso del mismo previamente cuarteado y
secado en un horno a peso constante. El peso volumétrico aparente se refiere
al considerar el volumen de los vacios formando parte del suelo. Para determinar ¢l
peso volumétrico seco y suelto de un suelo se coloca el material —que ha sido
cuarteado y secado— dentro de un recipiente de volumen conocido, llendndolo y
enrasiandolo, sin apretarlo, con una regla. Inmediatamente se pesa, y restando el
peso del recipiente se obtiene el peso del material, que dividido entre el volumen
del recipiente proporcionard ¢l dato de peso volumétrico seco y suelto (v, . ) del

suelo. La principal aplicacidn de este dato estd en la conversidn de pesos de ma-
terial a volimenes y viceversa.

41
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DENSIDAD

La densidad abseluia de un cuerpo es la masa de dicho cuerpo contenida en la
unidad de volumen, sin incluir sus vacios. La densidad aparente es la masa de un
cuerpo contenida en la umidad de volumen, incluyendo sus vacios.

La densidad relativa de un sélido es la relacidn de su densidad a la densidad
absoluta del agua destilada a una temperatura de 4°C. Asi pues, en un suelo,
la densidad relativa del mismo se define como la relacidn de la densidad absolu-
ta o aparente promedio de las particulas que constituyen el suelo, a la densidad
absoluta del agua destilada, a 4°C, que tiene un valor de 1 gfem”.

Se acostumbra expresar la densidad absoluta en gramos masa por centime-
tro cubico, vy la densidad relativa queda expresada por un nimero abstracto.

Expresadas en forma de ecuacion se tiene:

. P,
Densidad absoluta = [, = ™
. P,
Densidad aparente = 0] = v
1
: D, . D'a
Densidad relativa = D, = ——; o bien D, =
D, D,
en las cuales:
P, = Peso de la particula solida en gramos
¥, = Volumen de solidos en em?,
F, = Volumen de sélidos mds volumen de huecos, en cm’.
D, = Densidad absoluta del agua destilada a temperatura de 4°C; tiene valor
de | g/em?,

Generalmente a los materiales que contienen particulas gruesas en su mayor
parie se les determina la densidad relativa aparente. y a los materiales que estin
formados por gran cantidad de particulas finas se les determina la densidad rela-
tiva absoluta.

Densidad aparente relativa de un material grueso

La determinacidn de la densidad aparente relativa del material pétreo retenido
en la malla de 3/8"" estd relacionada con la prueba de absorcion y da una idea
general de la calidad del material pétreo. Se puede decir, en términos generales,
que a densidades altas y absorciones bajas corresponden materiales compactos y
resistentes. Esto no es concluyente, ya gue existen materiales con baja densidad
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y alta absorcidn que también son bastante resistentes y los cuales se identifican
facilmente por la presencia de cavernas visibles a simple visia.

La determinacidn de la densidad relativa aparente se lleva a cabo de la si-
guiente manera: la muestra de material pétreo, previamente cribada en la malla
de 3/8"" para eliminar el material que pasa por dicha malla, se saturard durante
24 horas en agua y se secard superficialmente. El material asi saturado y superfi-
cialmente seco se sumerge con todo cuidado en un picndémetro lleno de agua (fi-
gura 3.1) que ha sido llevado al nivel de derrame.

Al vaciarse las piedras dentro del picndmetro, éstas desalojan cierto volu-
men de agua que se recoge en una probeta graduada, midiéndose asi el volumen
de agua desalojada. Se extraen las piedras del picnometro y se procede a secarlas
en un horno a temperatura constante de 100-110 “C durante 24 horas aproxima-
damente. Después de secadas las predras, se dejan enfniar hasta que alcancen la
temperatura ambiente y se pesan, anotindose dicho peso seco P,.

La densidad aparente relativa se calcula por la formula:

P,
D =
V-D,
en la cual:
D, = Densidad relativa aparente.
P, = Peso de la muestra seca en gramos.
¥ = Volumen de agua desalojada en centimetros ciibicos.

Conociendo este dato de la densidad relativa aparente, se¢ compara con ¢l
que marque la especificacion correspondiente.
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Densidad absoluta relativa de material fino

L.a determinacién de la densidad absoluta relativa del material que pasa la malla
No. 40, cuya principal aplicacion es la determinacién de la curva de saturacidn
tedrica en la prueba de compactacién Proctor —misma que se trata mds adelante—
¥ ¢n la determinacion de los porcentajes de arena, limo y arcilla, se lleva a cabo
usando el equipo siguiente:

Un matraz Pyrex aforado a 500 cm?.

Una balanza de 1 kg de capacidad y 0.1 g de aproximacion.

Un termoémetro,

Una parrilla eléctrica o cualquier otra fuente de calor adecuada.

Una malla No. 40.

Un horno que mantenga una temperatura constante entre 100 y 110°C.

Para llevar a cabo la pruebha llénese el matraz con agua destilada hasta el
aforo, comprobando que la parte del menisco del agua coincida con la marca
de calibracidn; pésese el matraz con el agua y andtese dicho peso como Pma.
Vaciese el matraz hasta la mitad aproximadamente ¢ introdizease en €l una muestra
perfectamente seca de 100 g del material que haya pasado la malla No. 40, Te-
niendo ya el material dentro del matraz (figura 3.2) sdquesele el aire que haya
quedado atrapado mediante una hora —aproximadamente— de ebullicidn.

Péngase luego el matraz en un tangue de enfriamiento y complétese con agua
destilada ¢l volumen faltante, manteniendo el matraz en el tangue hasta que se
obtenga en el agua una temperatura adecuada (20°C si es posible).

Retirese el matraz del tanque de enfriamiento, séquese superficialmente y
registrese su peso Pmas. Calcilese la densidad absoluta y la relativa de la si-
guiente mManera:

— Ao |

%
+

Pma

Prags = Pmag + Ps — Vs - Dw
Figura 3.2
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Por definicion:

P
V, = ——, y reemplazando:
D,

Pmas =Pma + P, — Fs . Dhw
0 sea que:
P,
cDw = Pma + P, — Pmas
D,
Por lo tanto:
D, = P Dw
Pma + P, — Pmas
= i

Pma + P, — Pmas

Valores rutinarios de D son: para arenas 2.65, v para arcillas 2.70.

ABSORCION

El método se refiere a la determinacion de la absorcion del material en 24 horas,
Para ello, la muestra seleccionada del agregado grueso retenido en la malla de
3/8"" se sumerge en agua durante 24 horas. Al final de este tiempo deberd ex-
traerse el material del agua y proceder a su secado superficial, mediante un lien-
zo absorbente. En estas condiciones de saturacion se determina el peso de la
muestra Py, Se pone luego a secar la muestra hasta peso constante P, v se cal-
cula la absorcion por la férmula.

P — P
G o= —0 TS50
P

5

El resultado obtenido por medio del método explicado sirve para comparar-
lo con el que marque la especificacion correspondiente al uso que se le vaya a
dar al material y saber si satisface o no la norma.

GRANULOMETRIA

El conocimiento de la composicidn granulométrica de un suelo grueso sirve para
discernir sobre la influencia que puede tener en la densidad del material compac-



46 ALGUNAS CARACTERISTICAS FiSICAS DE LOS SUELOS

tado. El andlisis granulométrico se refiere a la determinacion de la cantidad en
porciento de los diversos tamanos de las particulas que constituyen el suelo. Para
¢l conocimiento de la composicion granulométrica de un determinado suelo exis-
ten diferentes procedimientos. Para clasificar por tamanos las particulas gruesas
el procedimiento més expedito es el del tamizado. Sin embargo, al aumentar la
finura de los granos el tamizado se hace cada vez mis dificil, teniendo entonces
que recurnir a procedimientos por sedimentacion. Conocida la composicion gra-
nulométrica del material, se le representa grificamente para formar la llamada
curva granulométrica del mismo (su interpretacion se verd adelante). Como ta-
mafio de las particulas puede considerarse el didmetro de ellas cuando es indivi-
sible bajo la accion de una fuerza moderada, como la producida por un mazo
de madera golpeando ligeramente.

Procedimiento del tamizado

La ejecucion de este procedimiento puede explicarse claramente en la forma si-
guiente:

da) Se toma una muestra representativa de unos 20 kg v se seca al sol 0 en
horno durante unas |2 horas.

by Por medio de coarteos a la muestra mencionada se sacan unos 2 kg.

¢} Se pasan los 2 kg por las mallas de 2°°, 1 1727, 17, 3/4™", 3/8"" y No. 4,
y se pesa el retenido en cada una de dichas mallas.

d) Del material que pasa la malla No. 4 se toma una cierta cantidad ——gene-
ralmente 200 g— y se colocan en un vaso con agua, dejando que el mate-
rial se remoje unas 12 horas.

¢} Con un agitador metdlico se agita ¢l contenido del vaso durante un minuto
v s¢ vacia luego sobre la malla No. 200, se vacia nuevamente el material
al vaso lavando la malla en posicion invertida, se agita nuevamente el
agua del vaso y se repite el procedimiento tantas veces como sea necesa-
rio hasta que no se enturbie el agua al ser agitada.

i Se elimina el agua v se pone la muestra a secar en un horno a temperatu-
ra constante.

£) Se pesa y por diferencia a los 200 g se obtiene el porciento que pasi la
malla No. 200,

k) Se vacia el material que pasd la malla No. 4 v se retuvo en la No. 200,
para que pase lo correspondiente por las mallas Nos. 10, 20, 40, 60, 100
y 200, pesando los retenidos.

i) Conociendo los pesos parciales retenidos desde la malla de 27 hasta la
No. 200 se obtienen los porcientos retenidos parciales, los porcientos re-
tenidos acumulativos v los porcientos pasando.

Es necesario aclarar que los retenidos parciales en cada malla debe-
rin expresarse como porcentajes de la muestra total, v para calcular los
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il

k)

Figura 3.3

porcientos retenidos en las mallas 10 a 200 se divide ¢l peso en gramos re-
tenido en cada malla entre el peso seco de la muestra para la prueba de
lavado (200 g generalmente) y se multiplica este cociente por el porciento
que pasa la malla No. 4, determinado en el anilisis del material grueso.
El retenido acumulativo en la malla No. 10 se calcula sumando el retenido
parcial en dicha malla al retenido acumulativo en la malla No. 4. El rete-
nido acumulativo en la malla No. 20 es igual al retenido acumulativo
en la malla No. 10 méds el retenido parcial en la malla No. 20. De igual
manera se calculan los demds retenidos acumulativos hasta la malla No.
200.

Se traza la curva de la composicidn granulométrica del material en una
grifica que tiene por abscisas, a escala logaritmica, las aberiuras de las
mallas y por ordenadas los porcentajes de material que pasa por dichas
mallas, a escala aritmética.

La curva resultante se compara con las que se tengan como especifica-
ciones (ver figura 3.4). o se obtienen de ella relaciones entre ciertos por-
centajes pasando que dan idea de la graduacion del material. Ademds, la
forma de la curva granulométrica, dibujada a escala semilogaritmica, da
una idea de la composicion granulométrica del suelo. Asi, un suelo que
estd formado por particulas de un mismo tamafo quedard representado

por una linea vertical y un suelo con curva granulométrica bien tendida
mdicard gran variedad de tamanos.
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Figura 3.4

A continuacion se resuelve un problema relativo a la granulometria de un
material. Supingase que el peso del material que debe pasar por las mallas es
de 18,715 g. El desarrollo del problema se muesira a continuacidn:

Lopyrighted material
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Haciendo uso de los valores de la columna % gue pasa la malla, se grafica la
composicion granulométrica del material analizado y se compara dicha granulo-
meiria con la que marcan las especificaciones (ver figura 3.6).

Las cuatro curvas marcadas como especificaciones corresponden a materia-
les bien graduados que al ser compactados dardn un minimo de vacios, por lo

que servirdn de comparacidn. Sin embargo, un material cuyas particulas mues-
tran forma de lajas o de agujas puede presentar gran cantidad de vacios, a
pesar de que su curva granulométrica indique una sucesion adecuada de ta-
manos.

Del mismo modo, cuando se presentan variaciones de consideracién en la
densidad de las particulas de diferentes tamanos, la curva granulométrica no da-
rd una idea correcta de la granulometria del material, por lo gue es necesario ha-
cer la correccion respectiva para reducir los porcentajes expresados en funcidn
del peso a porcentajes expresados en funcion del volumen.

Las texturas abierta, media y cerrada que se indican en la grifica de especi-
ficaciones se refieren a la distribucion que tienen entre si las particulas del suelo.

Las caracteristicas granulométricas de un suelo pueden expresarse por un
término numérico indicativo de algin tamafio de grano caracteristico v del grado
de uniformidad, o bien por medio de nombres o simbolos que indiquen la frac-
cion del suelo predominante.
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El método mas conocido es el de Allen Hazen, quien descubrié que la per-
meabilidad de las arenas sueltas para filtros dependia de dos cantidades que lla-
mé didmetro efectivo y coeficiente de uniformidad.

El diametro efectivo, [y, es el tamano de particulas que corresponde a
P = 10% en la curva granulométrica, de modo que el 10% de las particulas son
mis finas que D, v el 90% mds gruesas. El coeficiente de uniformidad C, es
igual a Dyy/D\g, en gue Dy, es el didgmetro en milimetros para el cual el 60%
de las particulas son menores que ese didmetro,

Otro valor numérico que ayuda a conocer las condiciones granulométricas
de un suelo es el coeficiente de curvatura, C,, que es igual a (Dyg)° /Dy Dy,

Un material bien graduado debe cumplir la condicion de que el coeficiente de
uniformidad sea mayor de 4 para gravas y mayor de 6 para arenas, y que el coe-
ficiente de curvatura esté comprendido entre | y 3. Cuando el coeficiente de uni-
formidad C, es menor que los valores indicados, ello significa que el material
no es graduado sino pricticamente uniforme en ¢l didmetro de sus particulas.

Unicamente en los suelos gruesos cuya composicién granulométrica puede
ser determinada por medio de mallas puede la distribucidn de tamafos indicar
algo de lo relativo a las propiedades fisicas del matenal; asi, por ejemplo, los
suelos bien graduados tienen mejor comportamiento ingenieril que aquéllos de
granulometria uniforme. Sin embargo, en los suelos finos sus propiedades tanto
mecidnicas como hidrdulicas dependen de su estructura, plasticidad e historia geo-
Idgica. Esto hace que la determinaciin de la granulometria de dichos suelos no
conduzca a obtener, por si sola, datos muy dtiles sobre ellos.

Los limites granulométricos expresados mediante el porcentaje que pasa ca-
da malla, como se indica en la grifica de especificaciones, tiene la desventaja
de que si se permiten tolerancias amplias en dicho porcentaje es muy posible gue
falten totalmente algunas de las fracciones. Por lo anterior, es conveniente espe-
cificar, ademids del porcentaje que pasa cada malla, el minimo que debe quedar
retenido entre cada par de mallas sucesivas.

Granulometria por sedimentacidn

Las propiedades fisicas de los suelos de particulas finas se identifican con
mavyor seguridad mediante la determinacion de la plasticidad de los mismos (ca-
racteristica que se aborda méds adelante) que mediante su distribucién granulométri-
ca. No obstante, cuando se requiere conocer la susceptibilidad de los suelos finos
i la accion de las heladas, es necesario conocer el porcentaje de material menor a
0.02 mm de didmetro. De igual manera, cuando se quiera emplear como medio
de clasificacion de un suelo el didmetro de sus particulas, se requiere un andlisis
granulométrico por sedimentacidn.

El método de sedimentacidn tiene por objeto-contar con datos muy aproxi-
mados de la compaosicion granulométrica de las particulas de suelo menores de
(.2 mm aproximadamente (en didmetros mayores las turbulencias provocadas por
las mismas particulas alteran de manera significativa la ley de sedimentacién).
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Como medianie el andlisis con mallas se puede llegar hasta tamanos de particula
de 0.074 mm que caen dentro de la ley de Stokes, en la cual se basa el método de
sedimentacidn, se puede, por tanto, obtener una granulometria ininterrumpida.

Los procedimientos gue se van a seguir para la determinacion de los tama-
nos de particulas menores a 0.074 mm estdn basados en la ley de Stokes, que
da la volocidad de sedimentacion de particulas sdlidas esféricas en un liguido.
La velocidad de sedimentacion estd dada por la férmula:

2gr’(D,—D,) H

Q-0 r
en la que:
v = Velocidad de caida de las particulas en cmi/seg.
g = Aceleracion de la gravedad de cm/seg’.
r = Radio de la esfera en cm.
D, = Densidad absoluta del material en g/em”.
D, = Densidad absoluta del agua en glem”,
p = Viscosidad absoluta del agua en g/cm-seg.
H = Alwra de caida de la esfera en cm.
t = Tiempo transcurrido, en seg.

Con agua a 20°C, p = 0.0101 g/(cm-seg) vy con esferas de densidad abso-
luta de 2.65 g/cm®, que es un valor medio entre los minerales gue se encuen-
tran en el suelo, la formula anterior se transforma, quedando asi:

v = 35,613.86 r*
Método de la pipeta

En la determinacion prdctica de los didmetros de las particulas menores de 0.2 mm
la sedimentacion se hace en agua, determinando el porcentaje en peso de sdlidos
en las muestras que se extraen de una suspension, inicialmente uniforme, a tiem-
pos previamente calculados y a un punto cuya distancia (M) a la superficie de
la suspension sea conocida. El método de la pipeta ha demostrado, cuando se
ejecuta cuidadosamente, que puede competir en exactitud para los fines pricticos
con métodos como el del hidrémetro y el sifonado.

Basado en la ley de Stokes, el Cuerpo de Ingenieros del Ejéreito de los Esta-
dos Unidos de América ha elaborado un nomograma (ver figura 3.7) que brinda
el tiempo necesario para que las particulas menores que un diametro determina-
do queden en suspension, o sea ¢l nempo que debe transcurnir antes de la extrac-
cién de los 100 cc de solucion que debe hacerse para cualquier tamano deseado
de las particulas.
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Figura 3.7

El equipo necesario para llevar a cabo la prueba es el siguiente: un cilindro
metilico de sedimentacion de 55 cm de alto y 5.08 cm de didmetro interior con
marca de aforo a los 1000 ce, orificio de salida de 2.3 mm (3/327") de didmetro
a 20 ¢m abajo de la marca de aforo, tapdn para dicho orificio, probeta graduada
de 100 cc, un crondmetro, una balanza con aproximacion de 0.01 g, un horno
con temperatura controlable, una malla No. 60, cdpsulas para determinar hume-
dades, una mano de mortero y un defloculante (bicarbonato o silicato de sodio).

El andlisis granulométrico por sedimentacién se hace en muestras en las
que la mayor parte del material pasa la malla No. 60. Para suelos mids gruesos
hay que efectuar el andlisis granulométrico combinado, como mds adelante se
indica.
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Procedimiento para determinar el porcentaje de material menor de 0.02 mm

|. Se seca la muestra de material fino (que ya se sabe pasa practicamente
toda la malla No. 60) y se toman 50 g de ella.

2. Se pulveriza con una mano de mortero cubierta de goma (ver figura
3.9 a) y se vacia en un vaso de mezclar.

3. Se mezcla con suficiente agua para formar una lechada delgada, se ana-
den 20 cc de solucidn defloculante (silicato o bicarbonato de sodio al
5%, ver figura 3.9 b) y se deja reposar dos horas para los suelos no
pldsticos y hasta 12 horas para los suelos plasticos.

4. Se pasa la lechada al cilindro de sedimentacion lavando todos los finos
del vaso para transferirlos al cilindro (ver figura 3.10). Se agrega agua
hasta alcanzar la marca de 1000 cc.

Figura 3.9a Figura 3.9%
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LLENADDE DE
ACUMULADDRESR

PLATILLO DE
EVAFORACION

Figura 3.10

Se agita €] cilindro vigorosamente durante un minuto, usando la palma
de la mano izquierda como tapdn e invirtiéndolo completamente extre-
mo con extremo {ver figura 3.11).

Despuds de agitarlo se coloca el cilindro en una base firme donde no
esté a la luz directa del sol u otro calor lateral.

Después de 9 minutos de intervalo se quita el tapon del agujero de dre-
naje y se extraen 100 cc de suspensidn en la probeta graduada (ver figu-
ra 3.12).

Se vacian los 100 cc de suspensién en una cdpsula de evaporacién y
s¢ coloca en el horno hasta que se evapore el agua.

Se pesa el residuo secado al horno, con una aproximacion de 0.01 g.
Se calcula el porcentaje de particulas menores de 0.02 mm asi:

Peso seco total de sdlidos de la muestra original= Py = 50 g
Peso seco total del residuo de los sélidos = P, = 2.63 ¢

Figura 3.11
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% (0.02 mm = Volumen del cilindro " 100 i
Volumen de la probeta Pr
1000 T 2.63 = 1000 x 263 _
100 50
2630
= = 52.6%

Para obtener completa la curva granulométrica de un suelo de particulas fi-
nas deben determinarse varios puntos de la curva por medio del andlisis por sedi-
mentacién. Con los puntos correspondientes a los didmetros 0.05, 0.02 y 0,005
es suficiente.

El procedimiento indicado es correcto para condiciones medias, o sea tem-
peratura del agua a 20°C y densidad absoluta del suelo de 2.65 g/lem”. Peque-
nas variaciones en las condiciones medias no afectan en forma apreciable la
exactitud de los resultados. Sin embargo, grandes variaciones, va sean en la den-
sidad absoluta del material o en la temperatura del agua, deberdn corregirse va-
riando el intervalo de tiempo antes de destapar. El tiempo que debe transcurrir
antes de drenar para determinar el porcentaje de cualquier tamano de particulas
con diferentes densidades absolutas y temperaturas de suspension se puede obie-
ner del nomograma de la pdgina 53.

Andlisis granulométrico combinado

Para suelos gravosos se toman 200 g del material que pasa la malla No. 4 {ver
problema de la pdgina 48).

1. Se seca la muestra que pasa la malla No. 4 en el horno y se anota su
peso (431 g, por ejemplo).
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. Se pulveriza la muestra, se toman 200 g y se les coloca en un vaso que

contenga unos 500 cc de agua con 20 cc de solucidn defloculante, se
mezcla vigorosamente y se deja reposar.

Se procede con el andlisis granulométrico por sedimentacion ya descri-
to, con la excepcion de que el material del cilindro de sedimentacidn
no es desechado después de extraer la muesira de los 100 cc.
Después de terminado el andlisis granulométrico por sedimentacion, se
agita ¢l cilindro a fondo y se lava arrastrando todo el suelo sobre una ma-
lla No. 200, Se enjuaga el cilindro para pasar a la malla todo el material.
Se lava el material en la malla concienzudamente con un chorro de agua
para que los finos sean lavados y desechados. Se pasa el material rete-
nido en la malla No. 200 a un vaso y se mete al horno a secar.

. Se pesa el material, se pasa por las mallas Nos. 10, 20, 40, 60, 100

y 200, se pesan los retenidos en cada malla y se hacen los cdlculos. Pa-
ra ¢l porcentaje menor a 0.02 mm se tiene:

Peso del material que pasa la malla No. 4 = 6,575 g.

Peso del material usado para la granulometria chica por ma-
llas = 200 g.

Porcentaje que los 6,575 g representan de la muestra total = 35%.
Peso del residuo de los 100 ce extraidos = 1.26 g.

1.26
% (0,02 mm = 1000 x — x 0.35 = 2.2
200
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El cilculo de la granulometria chica por mallas se basa en el peso
original de la muestra que pasd la malla No. 4 (6,575 g), v se realiza
como ya se indicé. En el campo, el porciento de material que se asienta
en 30 segundos se considera como mayor a la malla No. 200.

ESTRUCTURA

Como ya se sabe, los suelos estin formados por gran cantidad de elementos de
composicion mineralogica diversa, asi como también de diversos tamanios y for-
mas, constituyendo la esrructura del suelo; es decir, la estructura es la distribu-
cion y orden de las partes de un cuerpo. Para el estudio que nos ocupa se deben
distinguir tres tipos de estructuras: granular, apanalada y floculenta, las cuales
se muestran en las figuras 3.14a, b y c.

La estructura granular es propia de los suelos integrados por recios granos,
aungue presente diferente magnitud, sin ningdn otro enlace mas gue el que les
proporciona la gravedad para que cada particula individual descanse en los pun-
1os de contacto con las particulas vecinas. La estructura granular es tipica de las
gravas y arenas.

La estructura apanalada es tipica de los suelos limosos, los cuales fueron
depositados en agua, arreglindose las particulas unas con otras para formar ar-
cos con grandes espacios vacios, como los dejados por los panales de abejas.

La estructura floculenta es un arreglo complejo de particulas muy finas de
arcilla depositadas en agua. En esta estructura las particulas ultrafinas se agru-
pan en fldculos antes de sedimentarse (ver figura 3. 14¢). El agrupamiento de
fléculos se debe a la atraccion de las particulas de carga eléctrica de signos opues-
tos. Ya formados los fléculos, éstos se sedimentan y luego de sedimentados se
agrupan unos con otros, dejando algunos espacios vacios. Tanto los suelos de
estructura apanalada como los de estructura floculenta presentan una capacidad
relativamente alta de carga mientras su estructura permanezca inalterada (ver fi-
gura 3, 14¢), pero si dicha estructura es rota por cualquier medio, como por
la introduccidn de un sistema de piloiaje, el material pierde resisiencia.

Para conocer el grado de alterabilidad en la resistencia de los suelos con
estructura apanalada o floculenta se elabora un espécimen de muestra malterada
y s¢ le somete a la prucba de compresidn axial no confinada, y luego se remoldea
la muestra, evitando gque pierda humedad, y se forma con el material un espéci-

Figura 3.14¢ Estructura Figura 3.146 Estructura Figura 3.14¢ Estructura
granular. apanalada. floculenta
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Figura 3.15¢ Matenal clasificado.
Represeniacion de tamafios de particulas de materiales (figuras 3.15a, by c).

men de iguales dimensiones al probado anteriormente, sometiéndolo a la misma
prucba de compresidn axial no confinada (ver figura 3.15¢).

La relacion de resistencias entre el espécimen inalterado y el alterado se lla-
ma sensibilidad de la arcilla. La sensibilidad de las arcillas como suelo de cimen-
tacion debe variar entre 2 y 4, preferentemente. Si el valor de la sensibilidad
de la arcilla es menor de 4 la arcilla es no sensitiva; si estd comprendido entre
4 y 8 la arcilla es sensitiva, y si es mayor de 8 entonces la arcilla es ultrasensitiva.

Intervalo de granulometria de los suelos mas susceptibles
a agrietarse al ser empleados en terraplenes.

ntervalo p;ligrqw
de granulometria

Porcentaje que pasa la malla.
8

002 005 00 002 004 QOT4 O.149 Q297 0.590 119

Diametro de las particulas, en mm.
Figura 31.16
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Clasificacién de los suelos segiin tamaio de sus particulas (Coguot v Kenisel)

Piedras o = 200 mm

Ciuijarros Entre 20 v 200 mun
Ciravas Entre 2 v 20 mm
Arena gruesa Entre 0.2 v 2.0 mm
Arena fina Entre 0,02 v 1.2 mm
Limao Entre 0.002 v (1.2 mm
Arcilla Menores a 0.002 mim
Ultra arcilla Menores a 00002 mm

Clasificacion de los materiales segin la A.5.T.M.

Arena gruesa Entre 0.25 y 2.0 mm
Arena fina Entre 0,05 y (0,25 mm
Limo (s Entre 0,005 v 0.05 mm
Arcilla Entre (.00 y (LIS mm
Arcilla coloidal Menores a 0.001 mm

Granulometria de la Arena de Ottawa

Malla o que pasa
| & 100%

30 08 &+ 2%
4 T0 = 5%
50 25 = 5%

100 2+ 2%




CAPITULO 4
Relaciones volumétricas

FASES DE UN SUELO

Siendo un suelo un medio poroso se le puede considerar formado, normalmente,
por tres fases: a) la fase sdlida, formada por particulas minerales u orgdnicas,
o por ambas; b) la fase liquida, que llena parcial o totalmente los vacios del
suelo, vy ¢) la fase gaseosa, que llena parcial o totalmente los vacios que deja
la fase liquida. Estas tres fases se representan esquemadticamente, y en forma ima-
ginativa nada mis, en la figura 4.1, en la que V, representa el volumen total del
suelo, V¥, el volumen de vacios y V| el de las particulas sélidas. De lo anterior
se desprende que:

V.=V, + V.

L]

Por otra parte, el volumen de vacios estd ocupado por gases, V,,, y por agua,
Fu. de manera que la expresion anterior puede escribirse asi:

T T o 1 T 1

. & TOTAL
T ArA— GASES

W = v DE

VACIOS
e AL 0 v f‘
g TOTAL
v s d S

: il of SOL | DOS
" ' Baghnt e [ = ""‘ " AT F JL II
SUELD HUMEDD SUELD SATURADOD SUELD SECOD

Figura 4.1

61
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V=¥, + ¥V, + V,

De los conceptos anteriores resultan algunas relaciones volumétricas, tales
como:

Relacién de vacios, que es la relacidn entre el volumen de vacios y el volu-
men de solidos.,

FI'
¢ = —
Vs

Parosidad, que es la relacidn entre el volumen de vacios y el volumen total;
generalmente se expresa eén porcentaje:

¥,
no=—— % 100
Vi

La relacidn de vacios puede expresarse en funcién de la porosidad de la
manera siguiente:

Vs
g = ==
¥

s

%

v,

De igual manera, la porosidad puede expresarse en funcidn de la relacién
de vacios asi:

_ W _ Iy a . ~ & _(l)
TEA T, T L T Tre \Twelf

V. K
El término que aparece en la expresion anterior es igual a:
e
1 : A
1 +¢ V., + ¥, Vv,

L

v,
|+ —
Fi
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1 + ¢ ¥

Como ya se sabe, la densidad absoluta se expresa también asi:

P,
D, = —— de donde P, = D, - V,

Peso volumétrico seco es la relacion del peso de los sélhidos del suelo a su
volumen total:

Fl- D:I ' ]"'; F; ]
Ys = = » ¥ COmo = . entonces:
¥ Vi ¥ | + ¢
T 1 + ¢

El peso volumétrico saturado totalmente serd:

P,+P, P P, D, Py D, V' Dy
= + + = +
¥ Vi ¥, 1+e ¥ 1+e ¥

Veat =

Y como ¥V, = V,, porque el suelo estd totalmente saturado, entonces:

¥ e R ) <
= = nDy ycomon = .
sal 1 + e V. 1 + e wr ¥ 1 + e
D, € D+ e
Vear = + D, = (— D,. v como
1 + ¢ 1 +e¢ 1 + ¢

D, = 1 glem® se puede representar:

D, + e
Y = =
1 + e
El peso volumétrico sumergido, que es el peso del material cuando se en-
cuentra bajo el nivel fredtico, se obtiene asi:

r Fi- I'.'I- ' 'D'“- .
TOF Yam T T T y - en donde V, - D, representa el empuje
i 1
v, 1

ascensional, igual al volumen desalojado. Ahora bien, como o = T+ 2’
; €
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entonces:
v o=y = Pﬁ_ o, _ D,-F,_ D, _
I l + e V, 1 + e
D D, D1
- u — W =( r )'Dh.,
1 +¢ | +e | +e¢
y como D, = | glem?, se puede escribir:
. D, —1
T = —_——
1 + ¢

Por otro lado, el peso volumétrico seco *'y,"" se puede obtener del peso vo-
lumétrico himedo “*y,"" asi:

Vi

T

L)
| + —

100}

La humedad es la relacion del peso del agua al peso de los sdlidos en una
determinada masa de suelo, expresada, gencralmente, en porcentaje:

P,
W= —— x 00
o

El contenido de humedad se determina pesando una muestra representativa
del suelo en su estado hiimedo, secando luego dicha muestra a peso constante
en un horno a una temperatura de 100 a 110°C y pesdndola después. La dife-
rencia entre el peso de la muestra antes vy después de secada al horno representa
¢l peso del agua que contenia la muestra. Este peso del agua expresado como

porcentaje del peso seco de la muestra proporciona el contenido de humedad.,
El contenido de humedad del suelo puede variar desde cero cuando estd perfecta-

mente seco hasta un médximo determinado y variable cuando estd completamente
saturado.

Grade de saturacion. Es la relacidn del volumen de agua gue conticne el
suelo al volumen de vacios del mismo, expresado como porcentaje:

v
G =—— % 100
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Cuando un suelo se encuentra totalmente saturado, de la expresion conocida
de la humedad se puede obtener lo siguiente:

W= F*=FW'Dw=Fv‘Dw=E'D*= €c _ ¢
P, V- D, V.- D, D, D, r
D,
e=D0D_.w

Compacidad relativa. En los suelos formados por particulas gruesas, como
las gravas y las arenas, es muy imporiante conocer su estado de compacidad,
que viene definida por la llamada **'compacidad relativa’™ y que se expresa como

sigue:

Cmds — &
C = 7T

Cmdx — Cmin

Generalmente la **compacidad” relativa se expresa en porcentaje, Cuando los
suelos tienen cantidades apreciables de arcilla 0 imo, la C, pierde su significa-
do por no tener valores definidos la ey, ¥ 18 €mine AST €ngs Emin ¥ Ens 500 la
relacion de vacios en su estado mds suelto, en su estado mds compacto y en su
estado natural, respectivamente. Luego entonces, la compacidad relativa indica
el grado de compacidad de un suelo granular en su estado natural, determinado
mediante la relacion del méaximo incremento posible de su relacion de vacios a
la amplitud total de variacion de dicha relacidn.

Otra forma de expresar la compacidad relativa es haciendo uso de los pesos
volumétricos *‘secos’’ en estado natural, en estado suelto y en estado médximo
como se indica a continuacidn.

S Ypix = peso voluméirico seco maximo.
Ymin = peso volumétrico seco minimo.

Yo = Peso volumétrico seco en estado natural.

Ya se sabe que:

D D,
¥, = ——, de donde: ¢ = —— — |
I +e Ts
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D
Congs = i -1
e min
D
min = — — 1
¥s miix
D,
'EI‘- = - f— l
¥s nat
Reemplazando se tiene:
Da 1 D,
C Emix — €nai ¥s min Ts nat _
€mis — Cmin D, _ - D,
¥s min Ti- mix
1 1
¥s ¥a
Cr _ t it
1 1
¥s min Vs mx

que no e¢s mds que la comparacion entre la compacidad natural del suelo vy sus
estados suelto v denso. La formula anterior puede expresarse de otra manera:

Yoat — Ymin
c. Voat ~ Tmin _ Yot = Ymin _Ymix ' Ymin
Ymix —Ymin Ymix —Tmin  Tom ~ Ymin

Ymix ~ Vonin

" C = Taat = VYmin  Tmidx

=

Yomdx — Tmin Vel

Se dice que un material granular {grava o arena) estard en estado:

Muy flojo, si su compacidad relativa varia de 0 a 15%.
Flojo, si su compacidad relativa varia de 16% a 35%.
Medio, si varia de 36% a 65%.

Denso, si varia de 66% a 85%.

Y muy denso, si varia de B6% a 100%.

£
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Para llevar un material granular a su estado mds suelto posible (relacidn de
vacios mdxima), éste es secado y luego vaciado, desde una altura pequedia, den-
tro de un recipiente. Conociendo el volumen total ¥, que ocupa el material suel-
to en dicho recipiente, la densidad absoluta de los granos D, del material, la
densidad absoluta del agua D, vy el peso seco del material ensayado P,, se cal-
cula la relacidn de vacios méixima por la férmula ya conocida.

] D
Cogn, = : —|="'—'-—|=D3FI—-1
"."x.:.. Pﬁ Pi.
Vr

La manera de determinar la relacion de vacios en estado natural (e,,) v la
relacion de vacios minima (e,,,) se estudiard mds adelante, aunque es convenien-
te decirlo de una vez, se usard la misma férmula general de:

D,
1l + ¢

en la que nada mds variard el v, que en el primer caso serd el peso volumétrico
seco en estado natural, y en el segundo caso serd el peso volumétrico seco méixi-
mo obtenido bajo cierta energia de compactacion.

La compacidad relativa de los suelos arenosos tiene un significado bien defi-
nido, ya que su valor es practicamente independiente de la presidn estitica a que
esté sometido el material, que depende principalmente del procedimiento utiliza-
do para sedimentarlo vy compactarlo.

Por el contrario, el grado de compacidad de las arcillas y de otros suelos
cohesivos depende, principalmente, de las cargas que ellos han soportado, y, en
algunos casos, de la velocidad con que las cargas fueron aplicadas.

De lo anterior se deduce que la compacidad de los suelos cohesivos se refle-
ja en forma mads clara por medio de la Consistencia Relariva (C.R.), que consti-
tuye una propiedad semejante a la Compacidad Relativa (C,) de los suelos con
muy poca 0 ninguna cohesién. La Consistencia Relativa se obtiene en funcitn
de los Limites de Consistencia, que se tratardn al estudiar la Plasticidad de los

suelos.

Ts =
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CAPITULO 5
Plasticidad de los suelos

PLASTICIDAD

La plasticidad es la propiedad que presentan los suelos de poder deformarse, hasta
cierto limite, sin romperse. Por medio de ella se mide el comportamiento de los
suelos en todas las épocas. Las arcillas presentan esta propiedad en grado varia-
ble. Para conocer la plasticidad de un suelo se hace uso de los limites de Atter-
berg, quien por medio de ellos separd los cuatro estados de consistencia de los
suelos coherentes (ver figura 5.1).

Los mencionados limites son: Limite Liquido (L. L.), Limite Pldstico (L. P.)
y Limite de Contraccion (L.C.), y mediante ellos se puede dar una idea del tpo
de suelo en estudio. Todos los limites de consistencia se determinan empleando
suelo que pase la malla No. 40. La diferencia entre los valores del limite liqui-
do (L.L.) y del limite pldstico (L. P.) da el llamado Indice Pldstico (1. P.) del sue-
lo. Los limites liquido y pldstico dependen de la cantidad y tipo de arcilla del
suelo, pero el indice plistico depende generalmente de la cantidad de arcilla.

Cuando no se puede determinar el limite pldstico de un suelo se dice que
es no pldstico (N.P.), y en este caso ¢l indice plistico se dice que es igual a cero.
El indice de plasticidad indica el rango de humedad a través del cual los suelos
con cohesidn tienen propiedades de un material plistico.

Limite deControccion Limite Plastice Limite Liquido
L.C. LP LL.
Weon 7 Wioy Wi, FWLLY,

&
ESTADO MLibd ESTADD SEM- BOLDE ESTADD PLASTIOD ESTADD LIGUMD

Figura 5.1
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Segun Atterberg, cuando un suelo tiene un indice pléstico (I P.) igual a cero
el suelo es no pldstico; cuando el indice pldstico es menor de 7, el suelo presenta
baja plasticidad; cuando el indice plistico estd comprendido entre 7 y 17 se dice
que el suelo es medianamente pldstico, y cuando el suelo presenta un indice plds-
tico mayor de 17 se dice que es altamente pldstico.

Segin Arthur Casagrande, comparando suelos de igual limite liguido con
indice de plasticidad que aumenta, la compresibilidad es la misma, la constante
de permeabilidad disminuye, la tenacidad cerca del limite pldstico aumenta y tam-
bién aumenta su resisiencia en seco.

Ahora, comparando suelos de igual indice plistico con limite liguido que
aumenta, la compresibilidad aumenta, la constante de permeabilidad aumenta,
y tanto la tenacidad cerca del limite pldstico como la resistencia en seco dis-
minuyen.

LIMITE LiQUIDO

El limite liquido se define como el contenido de humedad expresado en porcien-
to con respecto al peso seco de la muestra, con el cual el suelo cambia del estado
liguido al plistico. De acuerdo con esta definicidn, los suelos pldsticos tienen
en el limite liquido una resistencia muy pequena al esfuerzo de corte, pero defi-
nida, y segiin Atterberg es de 25 g/cm”. La cohesidn de un suelo en el limite
liquido es pricticamente nula. Para determinar el limite liquido de un suelo se
efectia el siguiente procedimiento:

1. Se toman unos 100 g de material que pasa la malla No. 40, se colocan
en una capsula de porcelana y con una espdtula se hace una mezcla pasto-
sa, homogénea y de consistencia suave agregindole una pequefia canti-
dad de agua durante el mezclado (ver figura 5.2).
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Figura 5.3

2. Una poca de esta mezcla se coloca, con la espitula, en la copa de Casa-
grande, formando una torta alisada de un espesor de | cm en la parte de
médxima profundidad. Una altura mayor a 1 cm disminuye el valor del
limite liquido (L.L.), y una altura menor aumenta dicho valor (ver figura'
5.3).

3. El suelo colocado en la copa de Casagrande se divide en la parte media
en dos porciones, utilizando para ello un ranurador. El ranurador debera
mantenerse, en todo el recorrido, normal a la superficie interior de la
copa. El movimiento del ranurador debe ser de arriba hacia abajo. Con
cierta prictica se adquiere soltura para que, en un suelo arcilloso bien
mezclado, se pueda hacer la ranura con una pasada del ranurador trape-
cial. En los suelos arenosos es preferible hacer uso del ranurador laminar
en vez del trapecial, ya que este Glimo al ranurar no rebana al suelo sino
que lo desplaza, lo que provoca que se rompa la adherencia entre el suelo
¥ la copa v que los resultados no sean correctos.

En los suelos arenosos la profundidad del surco debe incrementarse
en cada pasada del ranurador laminar, y s6lo en la dltima pasada debe
rascarse el fondo de la copa. Cuando no se pueda hacer la ranura ni si-
quiera con el ranurador laminar, es necesario entonces hacer la ranura
con una espdtula y comprobar las dimensiones con el ranurador.

4. Hecha la ranura sobre el suelo, se acciona la copa (ver figura 5.44a) a ra-
zon de dos golpes por segundo, contando el nimero de golpes necesario
para que la parte inferior del talud de la ranura hecha se cierre precisa-
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Figura 5.4a Figura 5.4b

mente a 1.27 cm (1/2°"). Si la ranura no se cierra a los 1.27 cm (1/2"")
entre los 6 y 35 golpes, se recoge el material de la copa, se anade agua
y se vuelve a mezclar, o se seca la muestra hasta que alcance una consis-
tencia dentro de este intervalo.

. Cuando se ha obtenido un valor consistente del nimero de golpes, com-
prendido entre 6 y 35 golpes, se toman unos 10 g, aproximadamente (ver
figura 5.4b), de suelo de la zona préxima a la ranura cerrada y se deter-
mina el contenido de agua de inmediato. Se repite el ensaye y si se obtie-
ne el mismo niimero de golpes que el primero o no hay diferencia en mas
de un golpe, se anotarin ambos nimeros en la hoja de datos. Si la dife-
rencia es mayor de un golpe, se repite el ensaye hasta que tres ensayes
consecutivos den una conveniente serie de nimeros, tales como 10-12-10,

30-28-30.

. Repitanse los pasos 2 a 5, teniendo el suelo otros contemidos de humedad.
Para humedecer el suelo hdgase uso de un gotero, remoldeando la mezcla
hasta que el agua anadida quede uniformemente incorporada. Para secar
el suelo tsese la espdtula remezclando el suelo para producir evapora-
cion. De ninguna manera debe secarse el suelo anadiendo suelo seco a
la mezcla o sometiéndola a algiin proceso de evaporacion violenta. De
este modo deberdn tenerse, por lo menos, dos grupos de dos a tres conte-
nidos de humedad, uno entre los 25 y 35 golpes y otro entre los 6 v los
20 golpes (ver figura 5.5), con el fin de que la curva de fluidez no se
salga del intervalo en que puede considerarse recta, segin lo indica Casa-
grande.

. Se unen los dos o tres puntos marcados para el intervalo entre 6 y 20 gol-
pes con una linea recta (ver figura 5.6) v se sefala el punto medio. Se
repite para los dos o tres puntos dentro del intervalo de 25 a 35 golpes.
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8. Se conectan los dos puntos medios con una linea recta que se llama curva
de fluidez. El contenido de humedad indicado por la interseccidn de esta
linea con la de los 25 golpes es el limite liquido del suelo.

La ecuacién de la curva de fluidez es la siguiente:
w=1Uf-logN+ C

en la que:

w = Porcentaje en peso de humedad.

Iy = indice de fluencia {pendiente de la curva de flujo) igual a la varia-
cidn de contenido de agua correspondiente a un ciclo de escala logaritmi-
ca, 0 sea, por ejemplo, igual a la diferencia de los contenidos de humedad
a4yadlgolpes, o a 5y a 50 golpes, etcétera.

N = Nimero de golpes. Cuando el valor de N es menor de 10, debe apro-
ximarse al medio golpe, esto es si en el 79 golpe se cerrd la ranura 0.63
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cm (1/477), o en el B* golpe se cerrd 1.9 em (3/4"7), debiendo reportarse
como valor de N el de 7.5 golpes.

C' = Walor que representa la ordenada de la abscisa de un golpe. Se cal-
cula prolongando el trazo de la curva de fluidez.

Casagrande explica la naturaleza de la prueba del limite liquido y el
significado fisico de la curva de fluidez asi:

La resistencia del suelo a la deformacidn de los lados de la ranura
hecha es la resistencia al corte del mismo, por lo tanto, el nimero de gol-
pes necesarios para cerrar la ranura es una medida de la resistencia al
corte del suelo a ese contenido de humedad.

Supdngase que dos diferentes suelos presentan el mismo valor del
indice pldstico, pero muy diferentes curvas de fluidez, tales como las mos-
tradas con las letras a v b en la figura 5.7.

En la presentacion de las dos curvas de fluidez puede observarse que
para un idéntico cambio (A w) en la humedad el suelo con curva mds plana
necesita mds nimero de golpes que el que tiene la curva mds parada, o
sea que N, es mayor que N,. De lo anterior se desprende gue los suelos
con curvas de fluidez planas poseen una mayor resistencia al corte que
aquellos que tienen curvas mds pronunciadas, ya que el mimero de golpes
en la prueba del limite liguido es una medida de dicha resistencia a ese
contenido de humedad. Los datos de una prueba del limite se tabulan en
la tabla 5.1.

Tabla 5.1

Datos de la determinacion del limite liguido

Operador: José Dario Fecha:

km 4 + 250. Base del Camino

Muestra del: Monterrey — Saltillo

Recipiente No.: | 2 3 4

No. de golpes: 29-31-29 31-30 15-16 17-18

Muestra himeda mds
recipiente, gramaos: 48.65 43.8% 40.97 44,96

Muestra seca mis
récipiente, gramos; 43.97 40.60 38.23 41.36

Peso del agua, gramos: 4.68 3.28 2.74 3.60

Peso del recipiente, gramos: 31.28 31.76 31.40 31.92

Peso de la muestra seca 12.69 B.34 6.83 944

Porcentaje de humedad 36.9 37.1 40.1 38.1
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NUMERD D
SOLPES (N)

Partiendo de la hipitesis de que la pendiente de la relacion nimero de golpes
a contenido de agua representada a escala semilogaritmica es una linea recta, ¢n
la cual el limite liquido puede ser obtenido a partir de cualquier punto de la cur-
va, Lambe ha sugerido el empleo de la siguiente expresion:

LI = “IrNEjJH.'III

en la que:

L.L. = Limite liguido calculado del suelo.

w = Porcentaje de humedad arbitraria del suelo con respecto al peso seco.
N = Nimero de golpes necesario para cerrar la ranura en la copa de Casa-

grande. correspondiente a w.

Como puede observarse, la ecuacion de Lambe permite calcular el limite
liquido de un suelo con base en un solo punto del método mecdnico. Esto elimina
tiempo vy, ademds, la vanable operador.

La formula de Lambe puede ser usada con suficiente grado de precision en
el cdlculo del limite liquido de un suelo, siempre y cuando se amase la pasta de
suelo con un contenido de humedad tal que se cumpla con la condicidn, impres-
cindible, de que N (nimero de golpes) est¢ comprendido entre 20 y 30.

En ensayes de investigacidn conviene mds hacer uso del método mecinico
normalizado.

Para facilitar el empleo de la formula, ésta se puede simplificar asi:

LL =wF

12
F = Factor de correccion = (¥) . ¥ que puede obtenerse de la tabla
5.2:
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Tabla 5.2

N F

20 0.9734
21 0.9792
22 0.9847
23 0.9900
24 0.9951
25 I

26 | 0048
27 10094
28 L0138
29 1.O0182
30 1.0223

Otro procedimiento muy usado para determinar el limite liquido en los labo-
ratorios de campo consiste en gue, estando el material en la copa de Casagrande
con la ranura hecha como va se ha indicado en el procedimiento normalizado,
dar 25 golpes y ver si la ranura se cierra los 12.7 mm. En caso contrario, se
recoge el material de la copa, se agrega agua a la pasta o se seca, segun ¢l caso,
v se repite el proceso hasta conseguir que con los 25 golpes la ranura se cierre
cn su base los 12.7 mm especificados. Cuando esto suceda se extrae de la mues-
tra una determinada cantidad, se coloca en un recipiente adecuado, se pesa, se
secda en un horno a temperatura constante y se vuelve a pesar una vez seca. El
limite liguido se calcula asi:

Ph_'ps-. 'F'w
LL =— x 10 = = 100
P, P,

en la que:

L.L. = Limite ligquido en %.

P, = Peso de la muestra hiimeda en gramos,

P, = Peso de la muestra seca en gramos.

P, = Contenido de agua en la muestra en gramos.

Cuando sea necesario calcular la contraccidn lineal a un suelo (como mads
adelante se verd), es conveniente determinar el limite liquido por este procedi-
miento directo de los 25 golpes, ya que asi se tiene precisamente el material con
la humedad necesaria para hacer la mencionada prueba de contraccidn lineal.

LIMITE PLASTICO

El limite pldstico (L. P.) se define como el contenido de humedad, expresado en
porciento con respecto al peso seco de la muestra secada al horno, para el cual
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los suelos cohesivos pasan de un estado semisdlido a un estado pldstico. Para
determinar el limite plistico, generalmente se hace uso del material que, mezcla-
do con agua. ha sobrado de la prueba del limite liguido y al cual se le evapora
humedad por mezclado hasta tener una mezcla plistica que sea fécilmente mol-
deable. Se forma luego una pequefia bola que deberd rodillarse en seguida en
la palma de la mano o en una placa de vidrio aplicando la suficiente presion a
efecto de formar filamentos (figura 5.8).

Cuando el didmetro del filamento resultante sea de 3.17 mm (1/8"") sin rom-
perse, deberd juntarse la muestra de nueve, mezclarse en forma de bola y volver
a rodillarse. El proceso debe continuarse hasta que se produzca un rompimiento
de los filamentos al momento de alcanzar 1/8"" de didmetro, Los suelos que no
pueden rodillarse con ningiin contenido de humedad se consideran como no pldst-
cos (N.P.). Cuando al rodillar la bola de suelo se rompa el filamento al didmetro
de 1/8"", se toman todos los pedacitos, se pesan, se secan al horno en un vidrio,
vuelven a pesarse ya secos y se determina la humedad correspondiente al limite

pldstico asi:

L.P =ux |m=
P, P,

= 100

en la que:
L.P. = Humedad correspondiente al limite plistico en %.
P, = Peso de los trocitos de filamentos himedos en gramos.

Figura 5.8
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F, = Peso de los trocitos de filamentos secos en gramos.
P, = Peso del agua contenida en los filamentos pesados en gramos.

El limite pldstico es muy afectado por el contenido orgdnico del suelo, ya
que eleva su valor sin aumentar simultineamente el limite liguido. Por tal razdn
los suelos con contenido orgdnico tienen bajo indice plistico y limites liquidos altos.

La tabla 5.3 (para la determinacion del limite plistico) es igual a la usada
para determinar el limite liguido.

indice de plasticidad

Se denomina Indice de Plasticidad o indice Pldstico (1. P.) a la diferencia numéri-
ca entre los limites liguido y pldstico, e indica el margen de humedades dentro
del cual se encuentra en estado pldstico tal como lo definen los ensayes.

Tanto el limite liquido como el limite pldstico dependen de la cantidad y tipo
de arcilla del suelo; sin embargo, el indice pldstico depende generalmente de la
cantidad de arcilla del suelo.

Comparando el indice de plasticidad con el que marcan las especificaciones
respectivas (de ellas se tratard mds adelante) se puede decir si un determinado
suelo presenta las caracteristicas adecuadas para cierto uso.

Tabla 5.3
Datos de la determinacion del limite plastico
Operador: José Dario Fecha:

km 4 + 250 — Base del Camino
Muestra del: Monterrey — Salullo
Recipiente No.: 5 f
Mugestra humeda mas
recipienie, gramos: 3464 iT.11l
Muestra seca mis
recipiente, gramos: 3415 36.13
Peso del agua, gramos: (.49 (.98
Peso del recipiente, gramos: 31.88 31.71
Peso de la muestra seca 2.27 4.42
Porcentaje de humedad 21.6 2.2

LP=21%
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Consistencia relativa

Se habia indicado con anterioridad gue, en funcion de los limites de consistencia,
se iba a obtener la llamada Consistencia Relariva (C. £.) de los suelos cohesivos;
por lo tanto;

cp=tlmw,
fP

siendo @ la humedad del suelo en su estado natural.

Si la consistencia relativa resulta negativa, o sea cuando la humedad del suelo
sea mayor que la de su limite liguido, el amasado del suelo lo transforma en un
barro viscoso. Consistencias relativas muy cercanas a cero indican un suelo con
esfuerzo a ruptura (g ) a compresion axial no confinada (prueba que mis adelante
se estudiard) comprendido entre (.25 v 1.0 kg/cm®. Si la consistencia relativa es
aproximadamente igual a uno, ello indica que su g, puede estar comprendida entre
1.0 y 5.0 kgfem?,

En general, el esfuerzo de cornte de un suelo crece a medida que C.A. varia de
0 a 1. Un valor de A de 0.0 a 0.25 indica un suelo muy suave; de (.25 a 0.50,
suave; de (.50 a 0.75, consistencia media, y de (.75 a 1.0, consistencia rigida.

indice de liquidez

En los suelos plisticos, el indice de liquidez es indicativo de la historia de los
esfuerzos a que ha estado sometido el suelo. Si el valor del indice de liguidez es
cercano a cero, se considera que el suelo estd preconsolidado, v si es cercano a uno
entonces se le considera como normalmente consolidado. La expresion para obte-
ner el Indice de liquidez es:

w, — L5
TR

Si la humedad inicial de un suelo corresponde a un Indice de liquidez igual a
0.2 0 mis, el suelo, aun siendo altamente pldstico, tendrd poca o nula expansion.

Una relacién aproximada entre el Indice de liguidez vy la sensibilidad de la
arcilla puede obtenerse de la tabla 5.4. _

Los suelos normalmente consolidados se identifican facilmente por tener una
humedad cercana al limite liguido.

Nimero de actividad

La actividad es un término que se aplica a los suelos pldsticos con propensién
a padecer cambios en su volumen ¢n presencia de diferentes contenidos de hu-
medad. A. W. Skempton ha propuesto el uso de un nimero de actividad (4) como
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Tabla 5.4
i Sensibificlad
0.0} [.0
.2 1.0}
0.4 2.0
0.7 4.0
0.8 5.0
{).85 f.0
(.9 7.0
(1,95 8.0
1.00 9.0
I.05 10,0
1.30 2000
| .50 45.0
2.00 200.0

una indicacion de la actividad de un svelo. Dicho nidmero de actividad es defini-
do asi:

A= 1P
% part. { 0,002 mm

en la cual el numerador corresponde al indice pldstico del suelo y el denomina-
dor es el porcentaje en peso de las particulas con didmetro eguivalente menor
de 0.002 mm.

Los altos valores del nimero de actividad (A4) estan asociados con suelos que
contienen minerales arcillosos de mayor actividad. El valor de (A4) permanecerd
aproximadamente constante para muestras que provengan de estratos del mismo
origen geologico; por lo tanto, el valor de (A4) puede ser el medio miés confiable
de averiguar la existencia de estratos de diferente origen geoldgico en un deter-
minado sondeo. Si crece la actividad, crece la cohesion.

La actividad de la arcilla puede medirse en funcién de (A) en la forma si-
guiente:

A (0.5 ... Arcilla relativamente inactiva, tipo caolinitico,
A ) 050 { 1.0 .. Arcilla con actividad normal, tipo ilitico.
A )} L.0.... Arcillas progresivamente mads activas, tipo montmorillonitico.

LIMITE DE CONTRACCION

El limite de contraccidn (L. C.) de un suelo se define como el porciento de hume-
dad con respecto al peso seco de la muestra, con el cual una reduccidn de agua
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no ocasiona ya disminucion en el volumen del suelo. La diferencia entre el
limite pldstico y el limite de contraccidn se llama indice de contraccion (£.C.)
y sefala el rango de humedad para el cual el suelo tiene una consistencia semi-
salida.

Para la determinacion del limite de contraccion es necesario contar con el
equipo siguiente: vasito de cristal de fondo plano de 1.27 cm (1/2"") de alto y
un didimetro interior de 4.4 cm (1-3/4""); mercurio liguido en cantidad aproxima-
da de 300 cm?; regla metdlica con bordes lisos para alisar la superficie del mer-
curio colocado en ¢l vasito de porcelana; placa de vidrio con tres agujas colocadas
seglin se indica en la figura 5.9; una probeta de cristal graduada con capacidad de
25 cc con graduaciones de 0.2 cc; vaso de cristal con borde liso; cdpsula de por-
celana; espdtula; balanza con sensibilidad de 0.01 g, y una placa lisa de vidrio
(ver figura 5.9).

El procedimiento que debe seguirse en la determinacion del limite de con-
traccion (L. C.) es ¢l siguiente:

a) Se determina el volumen del vasito de porcelana llendndolo con mercurio
liquido y nivelando su superficie con placa lisa de cristal. Habiéndose lle-
nado el vasito, para medir su volumen se vacia el mercurio en la probeta
graduada.

b) Témese unos 30 g del material que pasa la malla No. 40 y anddasele agua
hasta formar una mezcla pastosa cuya consistencia sea, aproximadamen-
te, la misma gue la gue tiene el suelo cuando su contenido de humedad
es igual al limite liguido.

MUESTRA SECADA AL HORND

FLATILLO DE
_PORCELANA

_—MERCURID

__MERGURIO
¥ —DESPLAZADO POR
LA MUESTRA SEGA

L ﬁ
VASITO DE CRISTAL

Figura 5.9
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¢) Para que el material no se adhiera a las paredes del vasito de porcelana,
éstas deben cubrirse con una capa muy delgada de vaselina o de aceite.

d) Se coloca la capa pastosa en ¢l vasito de porcelana en tres capas iguales
y s golpea sobre una superficie lisa hasta obtener una distribucion uni-
forme del material.

¢) Una vez lleno el vasito con la masa pastosa, se alisa la superficie guitan-
do el material sobrante con la regla metdlica. El volumen de esta masa
de material himedo serad igual a la del vasito de porcelana (V).

J) Se pesa el vasito de porcelana con la masa pastosa, y antes de colocar
la masa en el horno debe dejarse que se seque un poco al aire libre.

£) Métase el vasito con la muesira al horno a una temperatura de 100-110°C
hasta que seque completamente.

f) Sdquese del horno el vasito con la muestra seca y estando a temperatura
ambiente pésese y registrese dicho peso (P.).

i} El volumen (V) de la muestra seca se obtiene como sigue: llénese el va-
sito de cristal con mercuno liguido y mivélese su superficie con la placa
de vidrio que tiene agujas. Introdizcase el panecillo seco cuidadosamente,
evitando las burbujas de aire en el vaso lleno de mercurio, empujdndolo
con agujas de la placa de vidrio. Al introducirse el panecillo de suelo,
¢l desalojard una cantidad de mercurio igual a su volumen (V).

41 Se calcula el limite de contraccion por la férmula:

Pom Pi=M=VdDy g = = WID,
P, P,

LC = * 100

Para interpretar la ecuacion anterior se dibujan las cantidades obtenidas en
la prueba (¥, V.. Py, P,), marcando los pesos en el ¢je de las abscisas vy los voli-
menes en el eje de las ordenadas.

Estas dos escalas tienen el mismo madulo, de tal manera que el segmento
que representa un gramo en una es igual al que representa un centimetro cibico
en la otra; asi, la relacion de disminucién de peso al perderse agua durante el
secado —respecto a la correspondiente pérdida de volumen— es una recta a 45°,
para humedades superiores al limite de contraccion (ver figura 5.10).

El limite de contraccidn (L. C.) es muy itil para evaluar el comportamiento
de cortes y lerraplenes, principalmente en ¢l posible surgimiento de grietas. G. C.

(grado de contraccion) igual que el volumen inicial menos el volumen final en-

tre el volumen inicial y multiplicado por cien = v‘\; A x 100, Cuando G.C.

sea menor i 3%, suelo bueno; de 5% a 10%, suclo regular, de 10% a 15%, suelo po-
bre; mayor de 15%, suelo muy pobre.

En la grifica el punto 2 representa el limite de contraccién del suelo, obteni-
do secdndolo desde sus condiciones iniciales de humedad /. Al continuar el seca-
do hasta llegar al total del mismo. o sea al punto 7, pricticamente va no hay
variacién volumétrica.

En verdad la curva de secado no presenta un quiebre brusco en 2, como se
ve en la grifica, sino gue presenta una transicidn gradual,
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Figura 5.10

De la figura anterior, y aplicando la definicion de un contenido de humedad,
s¢ obtiene la férmula va indicada para el limite de contraccion.

Un suelo himedo se contrae hasta que alcanza la humedad del Limite de Con-
traccion Natural del mismo. Un suelo que tenga una humedad natural menor que
la del limite de Contraccion Natural ya no s¢ contrac. Ver en figura 5.11 la
determinacion grafica del Limite de Contraccion.

Contraccion lineal

La contraccion lineal (C.L.) se define como el porciento de contraccion con res-
pecto a la dimension original que sufre una barra de suelo de 2 em X 2 em X
10 em al secarse en un hormo a 100-110°C desde una humedad equivalente a
la humedad del limite liquido hasta el limite de contraccion

La prueba se ejecuta de la manera siguiente:

a) Con la misma pasta usada en la determinacion del limite liguido por el
método directo de los 25 golpes se llena un molde de 2 em x 2 em X
10 cm, haciendo el llenado en tres capas y golpeando el molde duramente
para expulsar el aire atrapado. Temendo el molde lleno se enrasa y se
deja al aire libre un buen rato para que se seque un poco, y después se
mete al horno para un secado a peso constante.

#) Estando el matenial seco, se extrae de la barra v se mide su longitud (L;).

¢) La relacidn entre la longitud que se contrajo (L; — Ly) y la longitud ori-
ginal (L;) de la barra de su suvelo himedo y multiplicada por 100 da el
porciento de contraccién o contraccién lineal del suelo.

L=l 100 La contraccion lincal puede estimarse asi: (. 1. %

L| -

CL =
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Figura 5.11 Determinacidn grifica del limite de contraccion.

51 la Contraccion Lineal de un suelo es mayor de 9%, se puede esperar una
actividad significativa de contraccién-expansidn.

Un valor que se emplea bastante en el cilculo de asentamientos de estructu-
ras para suelos normalmente consolidados es el siguiente, dado por Terzaghi y
Peck, llamado indice de compresion:

C. = 0.009 (L.L.-10)
La compresibilidad de los suelos puede expresarse asi:

Baja — C, de 0.0 a 0.19
Media — C,_ de 0.2 a 0.39
Alta — C,_ de 0.4 6 mds
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CORRELACION ENTRE EL INDICE DE PLASTICIDAD
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El valor de C, puede determinarse, segin algunos autores, por:
C. = 0.156 ¢ + 0.0107, para todas las arcillas.

C. = 0.30 (eg — 0.27), para arcillas inorgdnicas, arcillas limosas y limos, se-
gun Hough.

C. = 0.75 (ep — 0.5), para suelos de baja plasticidad.

Suelos susceptibles a cambios de volumen por cambios de humedad.

- Indice Plistico
Cambio de volumen | Regidn drida Regidn humeda Limite de conlraccidn
Pequefio 0-15 0-30 =12
Pequenio a moderado 15-30 30-50 10-12
Moderado a severo 230 2 50 =10

El colapso potencial de un suelo puede medirse por la expresion:

donde:
Ae = cambio en la relacién de vacios al humedecerse.
e, = relacién de vacios inicial.

AH_ = cambio de alwra del espécimen al mojarse -

H = altura nucial del espécimen.

SiH =3.0cm;AH_=02em; CP= *ﬁﬂ: 6.67% o sea que se tendrén proble-

s,

C.P (%) de:

(-1 No presenta problemas
1-5 Problema moderado
5-10 Problemas

10-20 Severos problemas

=20 _ Muy severos problemas




CAPITULO 6
Clasificacion de los suelos

GENERALIDADES

Dada la gran variedad de suelos que se presentan en la naturaleza, la Mecdnica
de Suelos ha desarrollado algunos métodos de clasificacidn de los mismos. Cada
uno de estos métodos tiene, practicamente, su campo de aplicacidn segin la ne-
cesidad y uso que los haya fundamentado. Y asi se tiene la clasificacién de los
suelos segiin el tamano de sus particulas, la clasificacidn de la Asociacién Ame-
ricana de Funcionarios de Caminos Publicos { American Association State High-
way Officials), la clasificacion de la Administracion de Aerondutica Civil
(C.A.A.), el Sistema Unificado de Clasificaciéon de Suelos (8. U.C.5.), etc. La
existencia de esta variedad de sistemas de clasificacion de suelos se debe, posi-
blemente, al hecho de que tanto el ingeniero civil como el gedlogo y el agréno-
mo analizan al suelo desde diferentes puntos de vista. Sin embargo, lo que es
fundamental es el hecho de que cualquier clasificacién que quiera abarcar las ne-
cesidades correspondienties debe estar basada en las propiedades mecanicas de
los suelos, va que éstas son elementales en las variadas aplicaciones de la inge-
nieria. Aungue hoy dia es casi aceptado por la mayoria que el Sistema Unificado
de Clasificaciin de Suelos (5.U.C.5.) es el que mejor satisface los diferentes cam-
pos de aplicacidn de la Mecdnica de Suelos, se hard una explicacién somera de
la clasificacién triangular por tamafio de particulas.

CLASIFICACION POR TAMANO DE LAS PARTICULAS

Los resultados obtenidos de la prueba de granulometria por sedimentacidn se apli-
can en ¢l diagrama triangular de clasificacidn de suelos dada por la Comisidn
del Rio Mississippi ¥ con ello se obtiene la clasificacidn del suelo.

87
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l.- ARENA

2_ARENA LIMOSA

3. LIMO ARENOC3D

Ao LINO

5. AREMA ARCILLOSA
G LIMO ARCILLOSO
T.-ARCILLA ARENOSA
8._ARCILLA LINOSA
9..ARCILLA

LR %Ltﬂﬂ-*ﬂﬂﬁ oo

Figura 6.1

Para clasificar el suelo se toma el porcentaje de arena, limo y arcilla sobre
la escala del lado correspondiente del tridngulo, se trazan tres réctas —como se
muestra en la figura 6.1— y su punto comun da la clasificacion del suelo.

La clasificacion de los suelos por el tamano de sus particulas es la mas sim-
ple de todas. pero tiene el inconveniente de que su relacion con las principales
caracteristicas fisicas del suelo es indirecta, pues el tamafio de los granos es solo
uno de los diferentes factores de los cuales dependen ciertas propiedades fisicas
importantes de los suelos, tales como la permeabilidad v la cohesion, caracteris-
ticas que se tratardn mids adelante.

SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS (5.U.C.5.)

Este sistema fue presentado por Arthur Casagrande como una modificacion y adap-
tacion mds general a su sistema de clasificacion propuesto en 1942 para aero-
puertos.

La tabla 6.1 presenta la clasificacidn del sistema unificado.

Como puede observarse en dicha tabla, los suelos de particulas gruesas y
los suelos de particulas finas se distinguen mediante el cribado del material por
la malla No. 200. Los suelos gruesos corresponden a los retenidos en dicha ma-
lla ¥ los finos a los que la pasan, v asi un suelo se considera grueso si mas del
50% de las particulas del mismo son retenidas en la malla No. 200, vy fino si
mis del 50% de sus particulas son menores que dicha malla.

Los suelos se designan por simbolos de grupo (ver tabla 6.2). El simbolo
de cada grupo consta de un prefijo y un sufijo. Los prefijos son las iniciales de
los nombres ingleses de los seis principales tipos de suelos {grava, arena, limo,
arcilla, suelos orgdnicos de grano fino y turba), mientras que los sufijos indican
subdivisiones en dichos grupos (ver tabla 6.3).



Tabla 6.1 Sistema unificado de clasificacion de suelos (5. U.C.8.)
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Tabla 6.3 Suelos de cimentacidn

Suelos gruesos Suelos gruesos Suelos finos
Claxe de suelo limpios (GW, GP, con finos (GM, (MH, ML, CH,
SW, SP) GC, SM, §C) CL, OL)
Permeables. Las prue- | Semipermeables a | Suvelos impermeables
bas de permeabilided | impermeables. Las | en caso de no ser fisu-
en ¢l campo son las | prochas de permea- | rados. La determina-
Permeabilidad unicas representa- | bilidad de campo son | cidn del coeficiente de
fivas. las mis adecuadas | permeabilidad durante
para un contenido de | una prueba de conso-
finos menor del 23 | lidacidn es adecuada.
por ciento.
Los ssentamientos son | La compresibihdad | Es indispensable efec-

Compresibilidad ¥

pequeiios cuando los
maeriales 2on com-
pactos, ¥ la magnitud
de los esfuerzos re-
ducida. 5i los depd-

varia considerable-
mente segiin la com-
pacudad del depdsito.
Las arcnas finas li-
mosas pusden pre-

tuar pruchas de con-
solidaciin en el labo-
ratoriy, Los suelos li-
masos no saturados

pusden presentar asen-

expansibilidad sitos son heterogéneos | sentar asentamientos | tamientos bruscos al
pueden dar lugar a | bruscos en caso de | saturarse bajo carga.
irregularidades im- | saiurarse bajo carga, | Los suelos arcillosos
portantes en la com- en estado seco pueden
presibilidad. presentar expansicn al
dumentar sy conteni-
do de agua.
Muy variable depen- | Es indispensable es- | Es indispensable esiu-

Rezistencia al core

diendo de la compa-
cidad de los depdsi-
tos v su omogenei-
dad. Se relaciona,
salva en el caso de
arenas sweltas satsra-
das, con ¢l numero
de polpes en una
prucha de pencira-

tudiarla en labaratao-
rio efectuando prae-
bas triaxiales con es-
pecimenes  ikallers-
dos. Se han de tomar
en consideracidn las
pasities variaciones
del contenido de agua
v la heterogeneidad

diarla en laboratorio
efectuando  pruebas
triaxiabes con especi-
menes  inalterados,
Puede ser Giil en cher-
o5 casos efectuar una

prucha de veicta.

Tubificacidn

cldm estindar. del manto al definir

ta= condiciones de lax

pruchas.
Salvo los materiales | Las arenas limosas | Los limos presentan
de los grupos SW v | presentan una resis- | baja resistencia a la

5P, presentan buena
resistencia a la tobi-
ficacion. Es muv im-
'FIDTIII'I'I.I.‘ &N oesle as-
pecio la heterogenei-
dad de los depdsitos.

fencia a la tabifica-
cidn media a baja,
IentrEs o oS ma-
teriales de esle grupo
Lenen una resielencia
a la whificacidn de
alta a media. Es muy
importante en  este
aspecio la beteroge-
neidad de los de-
pasitos.

wbificacidn v las ar-
cillas de media a alta.
Es muy importante en
este aspecto la hetero-
geneidad de los de-

poizitos.

|
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Tabla 6.3 (Continuacidn)

CLASIFICACION DE LOS SUELOS

Suelos gruesos Surlos pruesos Suelos finos
Clase de suelo limpios (GW, GP, con finos (GM, {MH, ML, CH,
5w, §P) GC, SM, 5C) CL, OL)
Las arenas sueltas fi- | Las arenas finas, li- | Swsceptibilided pricti-
nas y saturadas son | mosas, uniformes ¥ | camente nula.
muy susceptibles a la | en estado suelio son
licuacidn. Los otros | muy sensibles.
Licuacidn materiales de  esie

grupo son, por lo ge-
neral, poco sensibles
a la hicuaciin.

SUELOS GRUESOS

En los suelos gruesos se tienen las gravas (G) v las arenas (5) de tal modo que
un suelo pertenece al grupo de las gravas (G) si mids de la mitad de la fraccidn
gruesa es retenida por la malla No. 4, y pertenece al grupo de las arenas (5) en
caso contrario,

Tanto las gravas como las arenas se dividen en cuatro grupos (GW, GFP, GM,
GC) vy (SW, SP, SM, 8C), respectivamente, como puede verse en la tabla 6.3,

En el simbolo GW, el prefijo G (gravel) se refiere a las gravas y W (well
graded) quiere decir bien graduado. De igual modo, el simbolo GF indica gravas
pobremente o mal graduadas (poorly graded gravel), ¢l simbolo GM indica gra-
vas limosas, en la que el sufijo M proviene del sueco mo, y el simbolo GC indica
gravas arcillosas. El sufijo C indica arcilla (clay).

Asimismo, los simbolos SW, 5P, SM y 5C indican arenas (sands) bien gra-
duadas, arenas mal graduadas, arenas limosas v arenas arcillosas respectivamente.

El criterio de clasificacién de estos suelos en el laboratorio viene indicado
en ¢l lado superior derecho de la tabla.

SUELOS FINOS

También en los suelos finos el sistema unificado los considera agrupados en
tres grupos para los limos y arcillas con limite liquido menor de 50%, en tres
grupos para los limos y arcillas con limite mayor de 30% y en un grupo para
los suelos finos altamente orgdnicos. Si el limite liguido del suelo es menor de
50%, es decir, si el suelo es de compresibilidad baja o media, se afade el sufijo
L (low compresibility) a los prefijos M, C y O, obteniéndose de ese modo los
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simbolos ML (limos inorgdnicos de baja compresibilidad) y CL {arcillas inorgani-
cas de baja compresibilidad) y OL (limos orgédnicos de baja compresibilidad).

Si el limite liquido es mayor de 50% , es decir, si el suelo es de compresibili-
dad alta, se anade ¢l sufijo H (high compresibility) a los prefijos M, Cy O, obte-
niéndose asi los simbolos MH (limos orgdnicos de alta compresibilidad), CH
(arcillas inorgdnicas de alta compresibilidad) y OH (arcillas orgdnicas de alta
compresibilidad).

Los suelos altamente orgdnicos, como las turbas, se designan con el simbolo /.

Comparacién de los grupos de clasificacién de suelos AASHTO, Unificado y FAA

AASHTO Unificado FAA

A-la GW, GP, SW, GM £-1

A-14 SW, 5P, 5M, GC £

A-3 SP £1, £2

A-2-4 CL, ML £, £ B4

A-2-5 CL, ML, CH, MH

A-2-6 CL, ML

A-2-7 CL, ML, CH, MH

-4 CL, ML £-5, B-6

A-5 CL. ML, CH, MH £-9

A-6 CL, ML £-5, £XT, BB, A0, £411, £412
A7 CL. ML, CH, MH £, E-B, B9, E£10, £-11, £-12
A-8 Turba y detrito orgdnicos | £-13 (también turba y/o detrito)

IDENTIFICACION EN EL CAMPO

Tamaiios v granulometria de las particulas

Los suelos formados por particulas gruesas se identifican fdcilmente por inspec-
cidn visual. Para ello se extiende una muestra representativa sobre una superfi-
cie plana y se observa la distribucidn de las particulas, tamafio de las mismas,
forma vy composicion mineraldgica. Los tamanos de la grava v de la arena se
reconocen ficilmente. Para separar una de la otra se usa el tamano de 1/2 em
como equivalente a la malla No. 4. Para la estimacion del contenido de finos
es suficiente considerar que las particulas de tamano correspondiente a la malla
No. 200 son aproximadamente las mds pequefias que se pueden distinguir a sim-
ple vista. Para la granulometria de los suelos finos se agita la muestra en agua
dentro de un recipiente de vidrio y se le deja sedimentar. La granulometria apro-
ximada se determina por la separacion de las particulas en el recipiente desde
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arriba hasta el fondo, Los limos permanecen en suspension, por lo menos un mi-
nuto ¥ la arcilla una hora o ms.

Dilatancia o reaccion al sacudimiento

Este ensayo es itil para la idemificacidn de suelos de particulas finas. Después
de quitar las particulas gruesas mayores que la malla No. 40(0.42 mm) se prepa-
ra una pequena porcion de suelo himedo de un volumen aproximado de 10 cm?.
Si es necesario, agréguese agua para dejar el suelo suave pero no pegajoso, Co-
liguese el suelo en la palma de la mano y agitese horizontalmente, golpeando
secamente una mano contra la otra varias veces. Una reaccion rdpida consiste
en que en la superficie de la muestra aparece agua mientras se le agita; su super-
ficie cambia adquiriendo una apariencia de higado. Cuando la muestra se aprieta
entre fos dedos, desaparece de la superficie el agua y el lustre, el suelo se vuelve
tieso v finalmente se agrieta o se desmorona.

Una reaccion rdpida es tipica de las arenas finas, uniformes, no plisticas,
como las SP v SM del Sistema Unificado de Clasificacidn de Suelos, asi como
también de algunos limos inorgdanicos (ML) del tipo de polve de roca v en las
tierras diatomdceas (MH).

Ligeros contemidos de arcilla le proporcionan algo de plasticidad al suelo
y, por tanto, la reaccidn al movimiento del agua es menos rdpida. Ello sucede
en los limos inorgdnicos v orginicos ligeramente plisticos como los ML y los
L, lo mismo gue en arcillas muy limosas como las CL-ML, v en muchas arci-
llas del tipo caolinitico, como las ML-CL y las MH-CH. Una reaccidén nula o ex-
tremadamente lenta corresponde a las arcillas situadas sobre la linea A del gréifico
de plasticidad (CL, CH), asi como de las arcillas orgdnicas de alta plasticidad (OH).

Resistencia al quebramiento en estado seco

Después de eliminar las particulas de tamano mayor gue el de la malla No. 40,
moldéese una pastilla de suelo hasta alcanzar la consistencia de masilla, anadien-
do agua si es necesario, Séquese la pastilla al aire o al sol, o en un horno si lo
hay. v pruébese su resistencia al esfuerzo cortante rompiéndola y desmorondin-
dola entre los dedos. Esta resistencia al corte es una medida del caricter y canti-
dad de la fraccion coloidal que contiene el suelo.

La resistencia al corte en estado seco asciende al aumentar la plasticidad del
suelo. Una alwa resistencia en seco es caracteristica de las arcillas del grupo CH
y de las del grupo CL localizadas muy arriba de la linga A del grifico de plastici-
dades. Una resistencia media en seco es propia de los suelos del grupo CL, que
caen muy cerca de la linea A.

Los limos de los grupos ML v MH exentos de plasticidad poseen solamente
muy pequefia resisiencia en seco.
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Las arenas finas limosas y los limos poseen la misma resistencia en seco,
pero pueden distinguirse por la sensacion tictil si se pulveriza el espécimen. La
arena fina se siente granular, mientras que el limo da la sensacion suave de harina,

Tenacidad o consistencia cerca del limite plastico

Después de retiradas las particulas de suelo mayores que el de la malla No. 40,
moldéese un espécimen de unos 10 cm? hasta alcanzar la consistencia de masi-
lla. 5i en estado natural el suelo estd muy seco, agréguesele agua, y si esta dema-
siado himedo séquesele por evaporacidn hasta que adquiera la consistencia
deseada. En ese estado se rodilla entre las palmas de la mano hasta formar un
filamento de unos 3 mm de didmetro aproximadamente. Se amasa y se vuelve
a rodillar varias veces. Durante estas operaciones ¢l contenido de humedad se
reduce gradualmente y el espécimen liega a ponerse tieso, pierde su plasticidad
y s¢ desmorona cuando se alcanza el limite plastico. Después de que el filamento
s¢ ha desmoronado, los pedacitos deben juntarse y amasarse ligeramente entre
los dedos formando una bolita hasta que la masa se desmorone nuevamenie.

La mayor o menor tenacidad del filamento al acercarse al limite pldstico vy
la rigidez de la bolita al romperla fﬁna]munm entre los dedos es indicativo de la
preponderancia de la fraccion arcillosa del suelo, La debilidad del filamento en
¢l limite plistico v la rdpida pérdida de cohesion de la bolita al rebasar este limite
indican la presencia de arcilla inorgdnica de baja plasticidad. Las arcillas alta-
mente orginicas dan una sensacion de debilidad v se sienten esponjosas al tacto
en el limite plistico.

ACCION DE LAS HELADAS

Este es uno de los aspectos que debe tenerse en cuenta al estudiar los suelos,
especialmente para el caso de los pavimentos en calles, caminos y acropuerios.
Cuando se tiene un exceso de agua libre en el suelo v ésta se congela, entonces
se torna solida y-aumenta su volumen; por tanto, el suelo que la contiene también
aumenta de volumen, es decir, se hincha. Los efectos que el hielo produce en
¢l suelo se prolongan por muchos meses. de acuerdo con las expenencias obteni-
das de las pruebas efectuadas en los Estados Unidos de América al respecto. Co-
mo CONSCCUCnCia, es muy importante que se conozcan los suelos gue son
susceptibles a las heladas, aungue en verdad los fenomenos de la accion de las
heladas son muy complejos. Para que el hinchamiento debido a la congelacion
del agua libre en los suelos se presente es necesario que el ingeniero sepa gue
deben presentarse conjuntamente los siguientes factores:

a) Contar con un suelo susceptible a las heladas.

) Existencia de una fuente de abastecimiento de agua. o sea, exceso de agua
en el suelo.

¢) Comtar con una lenta reduccidn en la temperatura del aire.
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Tabla 6.4
GRUPO DESCRIPCION DEL SUELO
F, Giravas con 3% a 20%, en peso, de particulas menores que 0.02 mm.
F, Arenas con 3% a 15%, en peso, de particulas menores que 0,02 mm.
Fy a) Gravas con mads del 20%, en peso, de particulas menores que 0002 mm,
¥ arenas (excepto las finas limosas) con mas de 15%., en peso, de par-
ticulas menores gue 0.02 mm,
&) Arcillas con indice plastico mayores de 12 mm con excepeidn de
las finamente estratificadas.
Fy aj Todos los limos inorginicos, incluyendo los arenosos.
i) Las arenas finas limosas con mas de 15%, en peso, de particulas
menores gue 0.02 mm.
o) Arcillas con indice plistico menor de 12 mm.
ay Arcillas finamente estratificadas.

Si alguno de los anleriores factores no se encuenira presente entonces no
hay una verdadera expansion del suelo por la accidn de las heladas. Segin los
estudios hechos por el Cuerpo de Ingenieros de los Estados Unidos de América,
los suelos susceptibles a las heladas son todos aquellos suclos morganicos que
contienen mds de 3% en peso de particulas menores de 0.02 mm. La tabla
6.4 se emplea mucho para conocer la susceptibilidad de los suelos a las
heladas, y en ella los materiales del grupo F; son los menos susceptibles,
v los suelos mds peligrosos a la accidn de las heladas son los que combinan
una granulometria fina con una gran permeabilidad. Los suelos F, peneral-
mente no se recomiendan en aquellos lugares donde se tema una accion fuerte
de las heladas.

iNDICE DE CONGELACION

La duracidn del hielo en el suelo depende completamente del tiempo que perma-
nezea la temperatura ambiente bajo el punto de congelacion, v es muy comin
gue temperatura v tiempo se expresen en grados-dia, entendiéndose por tal la
diferencia entre la temperatura media diaria y la temperatura de congelacion del
agua. Expresando la temperatura de congelacidn del agua como 0°C, el nimero
de grados-dia coincide con la temperatura media diaria.

51 se dibuja, para un invierno dado, una grifica acumulativa de grados-dia
versus tiempo en dias, se obtiene una curva como la que se ilustra en la higura
6.2 en la que el indice de congelacion corresponde a los grados-dia entre los
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puntos minimo v midximo de la curva. El indice normal de congelacidn se define
coumo el prurm;:,ﬁu de los indices de congelacion de un determinado lugar a lx
largo de, usualmente, diez anos. Estos valores tienen su maxima aplicacion en
el proyecto de pavimentos, contdndose con curvas experimentales gque indican
los espesores minimos que deben colocarse de matenal no susceptible a las he-
ladas bajo el nivel de subrasante, con el fin de proteger al suelo de la congelacion
del exceso de agua que contenga (ver tabla 6.5).

Uno de los métodos mads efectivos para evitar la accidn de las heladas sobre
suelos susceptibles a ellas, es extraer dicho suelo hasta la profundidad de la
accidn de las heladas, y reemplazarlo por suelo no susceptible. En México,
generalmente 50 cm de grava-arena son suficientes para evitar problemas de
congelamiento.
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Tabla 6.5 Susceptibilidad de suelos a las heladas.

Suelo Susceptibilidad

GW v GP | Ninguna o muy pequeiia

GM v GC |  Baja a media

5W v §p Ninguna a muy baja

SM y 8C Baja a alta

ML Media a muy alia

CL y OL Media a ala

CH y OH Moedia

Pt Baja

DETERMINACION DE LA MATERIA ORGANICA

Una manera aproximada de determinar el conienido de materia orgdnica en un

suelo consiste en encontrar la pérdida en peso del suelo después de caleinarlo a
temperaturas de 700 a 800°C,

Indicacion de la plasticidad de los suelos

LB Descripcion

0 No plastico

1-3 Ligeramente plistico
5-10 Baja plasticidad
10-20 Mediana plasticidad
20-40) ’ Alta plasticidad

= 40 Muy alta plasticidad




CAPITULO 7
Compactacion

La compactacion de los suelos, capitulo importantisimo como medio para aumentar
la resistencia y disminuir la compresibilidad de los mismos, no fue reconocida
ampliamente sino hasta la aparicion del rodillo pata de cabra en 1906, Sin em-
bargo, fue hasta 1933, ano en el que R.R. Proctor publicd sus investigaciones
sobre este tema, cuando se conocieron los factores que intervienen en la compac-
tacion. Proctor encontrd gue aplicando a un suelo clerta energia para compactar-
lo, el peso volumétrico obtenido varia con el contenido de humedad segin una
curva, como la de la figura 7.1, en la cual se puede observar la existencia de
un grado de humedad con el cual s¢ obtiene el peso volumétrico maximo para
ese suelo y esa energia de compactacion.

A la abscisa y ordenada de ese punto mdximo se les denomina humedad 6p-
tima, W,, y peso volumétrico seco mdximo, <y, 44, TESpectivamente.

Buscando una prueba de laboratorio que igualara los resultados obtenidos
en ¢l campo con los diferentes equipos de compactacion disponibles en esa épo-
ca, Proctor propuso la prueba de compactacion que hoy lleva su nombre: Prue-
ba de Procior, La prueba original de Proctor consiste en colocar tres capas iguales
de suclo humedecido en un ¢ilindro con un volumen de 1/30 de pie cibico y dar-
le 25 golpes a cada capa con un pisén de 2.5 kg (5.5 Ib) de peso cayendo de
una altura de 30 cm. Las dimensiones del cilindro asi como los elementos em-
pleados en la prueba se pueden ver en las figuras 7.2a, b, ¢ vy d.

Posteriormente, diversas organizaciones dedicadas a la construccidn de te-
rraplenes para diversos usos han establecido diferentes normas para ejecutar la
prueba de compactacion dindmica varniando el nimero de golpes, ¢l nimero de
capas de suelo colocado en su interior, la altura de caida del pison, etc. La intro-
duccion de tales modificaciones ha dado como resultado que se obtengan dife-
rentes pesos volumétricos mdximos y humedades optimas, segin la energia por

9
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unidad de volumen de suelo compactado empleada en cada norma. Esto ha sido
consecuencia del mejoramiento en el equipo de compactacion actualmente en uso
con relacion al de hace anos.

Dicha energia puede estimarse en funcién de la energia dindmica total entre-
gada al suelo y calcularse con la formula:

en la que:
E = Energia especifica de compactacién en kg-cm/cm’,
W-= Peso del pison en kg.
H = Alwra de caida del pisdn en cm.
N = Numero total de golpes del pison.
F = Volumen total del svelo compactado.

En términos generales, al aumentar la energia de compactacion para un mis-
mo suelo aumenta su peso volumétrico seco miximo y disminuye su humedad
dptima. Asi pues, siempre que se trate de peso volumétrico seco maximo y hu-
medad dptima, es necesario especificar el estindar de comparacion empleado (ver
tabla de la pigina 140).
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EQUIPO PROCTOR

Figura 7.25

Figura 7.2d
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PRUEBA DE PROCTOR

La prueba de Proctor se refiere a la determinacidn del peso por unidad de volu-
men de un suelo que ha sido compactado por un procedimiento definido para
diferentes contenidos de humedad. Esta prueba tiene por objeto:

a) Determinar el peso volumétrico seco maximo +, 4, que puede alcanzar
un material, asi como la humedad optima w, a que deberd hacerse la
compactacion.

b} Determinar el grado de compactacidn alcanzado por el material durante
la construccion o cuando va se encuentran construidos los caminos, aero-
puertos y calles, relacionando el peso volumétrico obtenido en el lugar
con el peso voluméirico méaximo Proctor,

La prueba de Proctor reproduce en el laboratorio el tipo de compactacién
uniforme de la parte inferior hacia la superficie de la capa compactada.

En todos los suelos, al incrementarse su humedad se aplica un medio lubri-
canle entre sus particulas que permite un cierto acomodo de éstas cuando se suje-
tan a un esfuerzo de compactacién. Si se sigue incrementando la humedad
empleando el mismo esfuerzo de compactacidn, se llega a obtener el mejor aco-
modo de las particulas del suelo, y por consecuencia el mayor peso volumétrico
seco, con cierta humedad llamada humedad dptima. A esta humedad deberd pro-
curarse siempre efectuar la compactacidn en el camino, calle o acropuerto o lu-
gar de que se trate, ya que facilita el acomodo de las particulas con el menor
trabajo del equipo de compactacion. Si se aumenta o disminuye la humedad para
llegar a obtener el mismo peso seria necesario aumentar el trabajo de las maqui-
nas de compactacion, 51 a partir de esta condicion de humedad Gptima y peso
volumétrico seco se hacen incrementos de humedad, se provoca un aumento del
volumen de los huecos, ocasiondndose una sustitucidn sucesiva de particulas de
suelo por agua, en virtud de que el volumen de aire atrapado entre las particulas
de suelo no puede ser disminuvido apreciablemente con ese mismo esfuerzo de
compactacion, obteniéndose por tanto pesos volumétricos secos que van siendo
menores a medida que la humedad aumenta.

La prueba de Proctor estd limitada a los suelos que pasen totalmente la malla
No. 4, o que cuando mucho tengan un retenido de 10% en esta malla, pero que
pase dicho retenido totalmente por la malla de 3/8"". Cuando el material tenga
retenido en la malla de 3/8™° debe determinarse la humedad dptima v el peso vo-
lumétrico seco muiximo con la prueba de Porter estdindar. que se describe mas
adelante.

También debe efectuarse la prucba de Porter estdndar en lugar de la Proctor
en arenas de rio, arenas de mina, arenas producto de una trituracidn, tezontles
arenosos y en general en todos aquellos materiales que carezcan de cementacion.
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Para efectuar la prueba de Proctor se usa el siguiente equipo:

Un molde de compactacion constituido por un cilindro metdlico de 47" de
didmetro interior, por 4-1/2" de altura y una extension de 2 y 1/2"" de altura
y del mismo didmetro.

Un pisdn metdlico de 5.5 Ib de peso, con superficie circular de apisonado
de 2" de didmetro.

Una guia de ldmina de forma tubular de 35 cm de largo, aproximadamente.

Una regla metilica con arista cortante de 25 cm de largo, aproximadamente.

Una balanza de 20 kg de capacidad v | g de aproximacion.

Una balanza de 200 g de capacidad vy de (0.01 g de sensibilidad para determi-
naciones de humedad.

Un horno que mantenga una temperatura constante entre 100-110°C.

Cédpsulas para determinaciones de humedad.

Charolas de ldmina.

Una probeta graduada de 500 cc.

Para preparar el material para la prueba se obtiene por cuarteos una muestra
de 3 kg del material previamente secado al sol. Esta muestra, constituida por
material que pasa la malla No. 4 o que tiene un retenido mdximo de 10% con
esta malla, pasando todo por la de 3/8"", se tamiza por la malla No. 10, y los
grumos que se havan retenido se disgregan perfectamente y se vuelve a tamizar
por la misma malla, continudndose este proceso hasta que las particulas que se
retengan en la malla no pueden ya ser disgregadas. Terminada esta operacion
se mezcla perfectamente todo el material y se adiciona la cantidad de agua nece-
saria para iniciar la prucba. La cantidad de agua que se adiciona deberd ser la
necesaria para que una vez repartida uniformemente presente el material una con-
sistencia tal que al ser comprimido en la palma de la mano no deje particulas
adheridas a ella ni la humedezca, y que a la vez el material comprimido pueda
tomarse con dos dedos sin que se desmorone.

El material que contiene ya la humedad necesaria para iniciar la prueba se
tamiza por la malla No. 4, se mezcla para homogeneizarlo vy se compacta en el
molde cilindrico en tres capas aproximadamente iguales.

La compactacion se hace en México para la construccién de calles, caminos

y aeropuertos empleando el pison metdlico de 2.5 kg, el cual se deja caer desde
una altura de 30 cm utilizando la gufa para mantener constante la altura de caida.

Deberin darse 30 golpes repartidos uniformemente para apisonar cada capa. Una
vez apisonada la dltima capa se remueve la extension y se elimina el excedente
de material del molde cilindrico por medio de la regla metdlica y se pesa éste
con todo y su contenido. A continuacion se extrae la muesira compactada del
cilindro y se pone a secar una pequefia cantidad del corazdn de la muestra para
determinar su humedad.

La muestra que ha sido removida del molde cilindrico se desmenuza hasta
que pasa de nuevo por la malla No. 4, se afaden 60 cc (2% en peso) de agua
v se repite el procedimiento descrito. Esta serie de determinaciones contindan
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hasta que la muestra esté muy himeda v se presente una disminucion apreciable
en ¢l peso del suelo compactado.
El peso volumétrico hiimedo para cada contenido de humedad se calcula con

la fdrmula:

donde:

Th
Py,

-

Py,

"I'h.__H

Peso volumétrico hiimedo en g/em’.
Peso del material himedo compactado en el molde, en gramos.

Vr = Volumen del molde en cm”.
Los contenidos de humedad se calculan por la formula:

P, — P
W= % 100
F,

El peso volumétrico seco para cada peso volumétrico nimedo y su corres-
pondiente humedad se calculan por la formula:

que proviene de =

Th
T &
W
| +
100
P, + P,
™ Vo (P, +P)P. P _
I+ w P, Vi (P + P Y h
1+ —

En estas formulas:
= Contenido de humedad en porcentaje.
P, = Peso de la muestra himeda, en gramos.

w

P,
¥s
Yh

Peso de la muestra seca, en gramos.

Peso volumétrico seco, en glem”,

Peso volumétrico himedo, en g/em?,

Los pesos volumétricos secos obtenidos y las humedades correspondientes

se utilizan para trazar la curva peso volumétrico seco-humedad, marcando en

¢l eje de las abscisas los contenidos de humedad.
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En la misma grifica en que se traza la curva de peso volumétrico seco-
humedad debe dibujarse la Curva de Saturacion Tedrica, llamada también Curva
de Cero Vacios (ver figura 7.3).

La curva de saturacion tedrica representa la humedad para cualquier peso
volumétrico, que seria necesaria para que todos los vacios que dejan entre si las
particulas sdlidas estuvieran llenos de agua.

El peso volumétrico seco correspondiente a la curva de saturaciom teorica
para la humedad dada se calcula con la formula:

100 1, .
= 1000, en ke/m-
T = 00 + w D, g

que proviene de la férmula:

P, D, -V, D, D, D,
":r = = = ramer — = = =
Fr Vs | + ¢ I+ w i w D,
1 +
100
~ 100 D,
100 + w D,

En esta formula:

Yo = Peso volumétrico seco de la curva de saturacidn tedrica, en kgfm".
D, = Densidad absoluta del material que pasa la malla No. 40, en g/em”.
D, Densidad relativa del material que pasa la malla No. 40.
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Para un peso volumétrico seco cualquiera (por ¢jemplo, el peso volumétrico
seco en un terraplén compacto) y una humedad dada w de dicho suelo en el estado
de compactacidn en que se encuentre, se puede determinar el porcentaje de hue-
cos llenos de aire en funcion de la curva de saturacion tedrica por medio de la
formula:

IV Yas — Ts w100

Th
donde:
¥, = Volumen de huecos llenos de aire, en %.
¥. = Peso voluméirico seco del suelo compactado correspondiente a la hu-
medad w.
Yow = Peso volumétrico de la curva de saturacidn tedrica correspondiente
a la humedad w.

La curva de saturacion tedrica tiene por objeto comprobar si la prueba de
Proctor fue correctamente efectuada. ya que la curva de saturacion v la curva
de Proctor nunca deben cortarse dado que es imposible en la practica llenar total-
mente con agua los huecos que dejan las particulas del suelo compactado.

También sirve la curva de saturacion tedrica para determinar si un suelo,
en ¢l estado en que se encuentra en el lugar, es susceptible de adquirir mayor
humedad o mayor peso volumétrico ficilmente.

Asi, una vez hecha la determinacion del peso volumétrico seco v humedad
en el lugar se calcula el porciento de huecos flenos de aire con la formula va
descrita,

5i este valor es mayor de 6.5%, el suelo se encuentra en condiciones de ad-
quirir un peso volumétrico mayor con la humedad que contiene, o bien, sin va-
riar su peso volumétrico seco, incrementar su humedad.

Para los suelos cuyo peso volumétrico mdximo Proctor es mayor de 1,300
kg/m” el porciento de huecos llenos de aire cuando alcanzan el 100% de com-
pactacion con la humedad dptima es en promedio 6.5%, tomando como base la
curva de saturacién tedrica para una densidad de 2.65.

GRAFICA PARA COMPROBAR, APROXIMADAMENTE,
LA PRUEBA DE PROCTOR

La siguiente grifica sirve para comprobar, aproximadamente, si una determina-
da prueba de Proctor estuvo bien ejecutada. Con la humedad v el peso volumé-
trico seco mdximo determinados en la prueba se localiza un punto que debe caer
dentro de la zona marcada por las dos lineas de la grifica (ver figura 7.4).
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PRUEBA ESTANDAR DE PORTER

El objeto de esta prueba es determinar el peso volumétrico seco méximo de com-
pactacién Porter y la humedad dptima en suelos con material mayor de 3/8" v
a los cuales no se les puede hacer la prueba de Proctor. Esta prueba sirve tam-
bién para determinar la calidad de los suelos en cuanto a valor de soporte se re-
fiere, midiendo la resistencia a la penetracion del suelo compactado y sujeto a

un determinado periode de saturacidn. Como se advierte, la prueba consiste en
dos partes:

a) Determinacidn del peso volumétrico maximo Porter y la humedad dptima.
b) Determinacién de la resistencia a la penetracion después de compactado
¥ sujeto a un periodo de saturacion.

Para levar a cabo las dos determinaciones anteriores €5 necesario contar con
el siguiente equipo (ver figura 7.5):

Un molde cilindrico de compactacién de 15.75 cm (6"") de didmetro interior
y 20.32 cm (8"") de altura, provisto de una base con dispositivo para sujetar el
cilindro.

Una maqguina de compresidn con capacidad minima de 30 toneladas y apro-
Ximacién en las lecturas de mds o menos 10 kg para cargas bajas.

Una varilla metilica de 1.9 cm de didmetro y 30 cm de longitud con punta
de bala, para el picado del material en el molde.
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Figura 7.5

Una placa circular para compactar con didmetro de 15.50 cm, siendo ligera-
mente menor que el didmetro interior del cilindro y que pueda sujetarse a la ca-
beza de aplicacién de la carga.

Una placa metihica circular perforada con vistago desplazable colocado en
el centro, sobre el cual apoyard el pie del extensdmetro.

Un tripié¢ metdlico para sostener el extensometro durante la saturacion,

Un tanque de limina o0 mamposteria de 30 cm de altura,

Dos placas de carga con didmetro ligeramente menor que el didmetro inte-
rior del cilindro, con un orificio central de 5.2 cm de didgmetro y un peso total
de 6 kg.

Un pistdn cilindrico para la prueba de penetracidn con una seccidén de 19.35
em?® (3 pulg®) que pueda sujetarse a la cabeza de carga de la mdquina.

Un extensometro de cardiula, graduado en milésimos de pulgada, con carre-
ra de 1 pulg.

Una malla del No. 4 y una malla de 1.

Un balanza de 10 kg de capacidad minima y sensibilidad de un gramo.

Una balanza de sensibilidad de 0.01 g.

Un horno que mantenga temperatura constante hasta 110°C.

Charolas de ldmina galvanizada.

Una probeta graduada de 1,000 cc.

Hojas de papel filtro de 15.75 cm de didmetro.

La muestra para llevar a cabo la prueba estindar de Porter deberd haber sido
secada, disgregada y cuarteada de acuerdo con lo ya indicado al respecto al co-
mienzo de esta obra. Cuando se ha logrado la disgregacidn de los grumos, se
tamiza la muestra por la malla de 3/4"".

La cantidad necesaria de muestra para la prueba no deberd ser menor de 16
kg, de los cuales se tomardn por cuarteo porciones de 4 kg para cada determina-
cion del material que paso la malla de 3/4"".
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Los pasos necesarios para verificar la prueba se detallan a continuacion en
su respectivo orden:

@)

b

)

Obtencidn del peso volumétrico seco mdximo Porter y la humedad 6pti-
ma de Porter por compactacidn de varios especimenes con carga unitaria
de 140.6 kg/cm® a diversas humedades,

Saturacion del espécimen compactade a humedad éptima hasta que al-
CAnce su maxima expansion.

Deternunacion de la expansion sufrida por el espécimen durante la satu-
racion.

Determinacion de las resistencias a la penetracion.

Cilculo del Valor Relative del Soporte Normal (C.B.R.).

Como puede observarse, cuando nada mds se requiera conocer el peso volu-
métrico seco miaximo Porter y la humedad optima de compactacion Porter solo
se gjecuta el paso a, mismo que se describe mis adelante. Cuando se requiera
conocer la calidad del material en cuanto a su valor relativo de soporte, entonces
hay que ejecutar los cuatro pasos mencionados anteriormente:

i)

Obtencion de la humedad dprima y del peso volumétrico maximo Porter.
La bumedad dptima de Porter es la humedad minima requerida por ¢l
suelo para alcanzar su peso volumétrico seco mdximo cuando es com-
pactado con la carga unitaria anteriormente indicada.

Para obtener la humedad optima v el peso volumétrico seco maximo
Porter se sigue el procedimiento que a continuacion s¢ describe:

A 4 kg de la muestra preparada como se indictd con antertoridad se
incorpora cierta cantidad de agua, cuyo volumen se anota, y una vez lo-
grada la distribucion homogénea de la humedad se coloca en tres capas
dentro del molde de prueba, v a cada una de ellas se les da 25 golpes
con la varilla metdlica. Al terminar la colocacion de la dltima capa se
compacta ¢l material aplicando cargas uniformes y lentamente procuran-
do alcanzar la presidn de 140.6 kg/cm?® en un tiempo de 5 minutos, la
que debe mantenerse durante I minuto, ¢ inmediatamente hacer la des-
carga en otro minuto.

Si al legar a la carga muixima no se humedece la base del molde.
la humedad de la muestra ensayada es inferior a la dptima. Se conserva
el matenal dentro del molde mientras no se haya dehinido cual es el es-
pécimen que se encuentra con la humedad dptima o muy cercano a ella.

A otra porcion de 4 kg del material se le adiciona una cantidad de
agua igual a la del espécimen anterior mds 80 cc y se repite el proceso
descrito. Si al aplicar la carga madxima se observa que se humedece la
base del molde por haberse imiciado la expulsion de agua, el material
muestra una humedad ligeramente mavor que la 6puima de Porter. Para
fines pricticos s conveniente considerar que el espécimen se encuenira
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con su humedad Gptima cuando se inicia el humedecimiento de la base
del molde, siendo esta humedad la méds adecuada para efectuar la com-
pactaciin.

Se determina la alwura del espécimen restando la altura entre la cara
superior de éste v ¢l borde del molde de la altura total del molde, y con
este dato se calcula el volumen del espécimen. Se pesa el espécimen con
el molde de compactacidn, se le resta el peso del molde y se calcula el
peso volumétrico himedo con la siguiente formula;

P

Th = Vy

siendo:
v = Peso volumétrico himedo, en gicm® o kg/m”.
Py, = Peso del material himedo compactado dentro del cilindro Por-
ter, en gramos o en kilogramos.
V¢ = Volumen del espécimen, en cm” 0 en m".

Se extrae ¢l espécimen del molde v se pone a secar, teniendo cuida-
do de no perder material en la manipulacion, a una temperatura constan-
te de 100-110"C hasta peso constante. Se deja enfriar el material v se
pesa para calcular la humedad.

Ph _ 'Ph

W= ——— x |0
P

siendo:
w = Contenido de humedad en porciento.
P, = Peso del material himedo (cilindro entero) en gramos.
P, = Peso del material seco (cilindro entero) en gramos.

El peso volumétrico seco maximo se calcula por la formula:

En caso de que en la segunda determinacion no se humedezca la ba-
s¢ del molde al aplicar la carga madxima, se prepara una nueva muestra
incrementando la cantidad de agua en B0 cc con respecto a la cantidad
anteriormente empleada v se repite el proceso de compactacion. Esta mis-
ma secuela de prueba continia hasta lograr que se inicie ¢l humedeci-
miento de la base del molde.
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FESAS DE
SORRECARGA

Figura 7.6a Figura 7.6

Hasta aqui se ha determinado la humedad dptima de compactacidn
Porier v el peso volumétrico seco mdaximo Porter,

b)Saturacion del espécimen compactado a humedad dptima. Para la satu-
racidn se selecciona el espécimen inmediato anterior a aquél en donde
se nicid la expulsion de agua, se mide su altura en milimetros y se colocan
una o dos hojas de papel filtro en la cara superior, la placa perforada
y las placas de carga y se introduce en el tanque de saturacion (ver figu-
ras 7.6a y 7.68). Sobre los bordes del molde se coloca el tripié con el
extensometro, anotindose la lectura inicial de éste. Se mantiene el espé-
cimen dentro del agua y se hacen lecturas diarias del extensémetro.
Cuando se observa que cesa la expancién deberd anotarse la lectu-
ra final del extensometro y sacar del tanque el molde con el espécimen
para sujetar éste a la prueba de penetracion. El periodo de satracidn
varia por lo general entre 3 y 5 dias.

) Determinacion de la expansion. La diferencia de lecturas final e inicial
del extensometro, expresada en milimetros, se divide entre la altura en
milimetros del espécimen antes de sujetarlo a la saturacion y este cocien-
te multiplicado por 100 expresa el valor de expansion que debe compa-

_rarse con el que marque la especificacion correspondiente. Usualmente,
para bases de pavimento la expansion no debe ser mavor de 1%, para
sub-base de 2% v para subrasantes 3%.

d) Determinacion de las resistencias a la penetracion. Al molde con el es-
pécimen que fue retirado del tanque de saturacion se le quita el tnipié v
el extensdmetro y con todo cuidado se acuesta sin quitar las placas, de-
Jéndolo en esta posicion durante tres minutos para que escurra el agua, Se
lleva a la prensa, se retiran las placas y el filtro y se colocan nuevamenie
las dos placas de carga.

El piston para la prueba de penetracidn debe pasar a través de los
orificios de las placas hasta tocar la superficie de la muestra, se aplica
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Figura 7.7
Tabla 7.1
Penetraciones Cargas en kg
la. .27 mm 0,05 P,
2a. 2.54 mm 0.10" P,
3a. 3.8 mm 0.15" Py
. 5.08 mm 0,207 Py
Sa. T.62 mim 0. 30" Py
. 10,16 mm 0407 [
Td. 12.70 mm 0.50"" [

una carga inicial que no sea mayor de 10 kg e inmediatamente después,
sin retirar la carga, se ajusta el extensémetro de cardtula para registrar
el desplazamiento vertical del piston (ver figura 7.7).

Se procede a la aplicacion lenta de cargas continuas con pequenos
incrementos y se anotan las cargas correspondientes a cada una de las
siete penetraciones indicadas en la tabla 7.1.

¢) Cdlculo del Valor Relativo de Soporte Normal del Suelo (C.B.R.). El valor
relative de soporte de un suelo (C.B.R.) es un indice de su resistencia al es-
fuerzo cortante en condiciones determinadas de compactacion v humedad, v
s¢ expresa como el tanto por ciento de la carga necesaria para introducir
un piston de seccidn circular en una muestra de suelo, respecto a la precisa
para que el mismo pistén penetre a la misma profundidad de una muestra tipo
de piedra triturada. Por lo tanto, si Py es la carga en kg necesaria para hacer
penetrar ¢l pistén en el suelo en estudio, y P, = 1,360 kg, la precisa para pe-
netrar la misma cantidac en la muestra tipo de piedra triturada, ¢l Valor Rela-

tivo de Soporte del suelo vale.

C.B.R. L B 100 = e T 100
. 1,360

La carga registrada para la penetracion 2.54 mm (0.10"") del inicio anterior
s¢ debe expresar como un porcentaje de la carga estindar de 1,360 kg, y si
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Figura 7.8
Tabla 7.2

CBR Clasificacién

0= 5 Subrasante muy mala

5— 10 Subrasante mala

10— 20 Subrasante regular a buena
20 — 30 Subrasante muy buena
30— 50 Sub-base buena
50 — 80 Base buena
80 — 100 Base muy buena

la prueba estuvo bien ejecutada, por el porcentaje asi obtenido es el Valor Relati-
vo de Soporte Normal (C.B.R.) correspondiente a la muestra ensayada.

Con el fin de saber si la prueba estuvo bien ejecutada se dibuja la curva car-
gapenetracidn, anotando en las abscisas las penetraciones y en las ordenadas las
cargas registradas para cada una de dichas penetraciones. Si esta curva es defec-
tuosa se debe probablemente a que la carga inicial de la prueba fue mayor a los
10 kg especificados, debiendo por tanto, repetirse la prueba.

Con el resultado del C.B.R. de esta prueba se puede clasificar el suelo usan-

do la tabla 7.2, que indica el empleo que puede ddrsele al material en lo que al
C.B.R. se refiere.

MODULO DE REACCION DEL SUELO

El médulo de reaccidn (K) de un suelo (en estado natural, subrasante, sub-base
o base), conocido en algunos lugares como coeficiente de balasto, es una carac-
teristica de resistencia que se considera constante, lo que implica elasticidad del
suelo. Su valor numérico depende de la textura, compacidad, humedad y otros
factores que afectan la resistencia del suelo. Las pruebas han demostrado que
¢l modulo de reaccidn de los suelos varia con el drea cargada y con la cantidad
de asentamiento. Por lo anterior, es usual que la determinacion de K se haga por
medio de una placa circular de 76.2 ¢cm (30"") de didmetro bajo una presion tal
que produzca una deformacion del suelo (incrustamiento de la placa) de 0.127
cm (0.05""), con lo que se tiene (ver figura 7.9):
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- —— — =  ——

o = kg/cm?

1
I

i

= 0.127 cm s
Figura 7.10
fi
K=— uem_}* = kg/em” o Ib/pulg?
deformacicon

Otras veces el médulo de reaccion K del suelo se define como el correspon-
diente a la relacién de una presion de 0.7 kg/em? (10 Ib/pulg?) a su deforma-
cidn correspondiente en centimetros (o en pulgadas)

g = 07 kgfem® 3 _ 10 Ibipulg? _
6 (cm) 6 (pulg)

La grifica correspondiente a la prueba para determinar el valor de K con la
placa ya mencionada es el tipo de la ilustrada en la figura 7.10

Cuando se emplean placas pequefias de didmetro D menores a la de 76.2 cm
(30"") es necesario hacer la siguiente correlacion:
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. 87 D
K=%5 %>

La curva esfuerzos-deformaciones puede hacerse a base de incrementos de
carga ¢ ir midiendo las deformaciones correspondientes y llegar, por gjemplo,
hasta una deformacién de 0,127 x 2 = 0.254 ¢cm, con lo cual, tomando un coe-
ficiente de seguridad igual a 2, se puede obtener el esfuerzo de trabajo del suelo.
Debe recordarse que este esfuerzo solamente es representativo de una profundi-
dad de 1.5 a 2 veces el didmetro de la placa empleada.

En la figura 7.11 se muestra una curva que relaciona el C.B.R. para 0.234
em (0.1°") de penetracion y el K (médulo de reaccidn del suelo) para una pene-
tracion de 0.127 cm (0.05"),

Algo muy importante con relacién al médulo de reaccién del suelo cuando
este dato vaya a ser empleado para el cdlculo de pavimentos de concreto hidriu-
lico es que K tiene mis efecto sobre el espesor de las losas para cargas pesadas
que para cargas livianas, debido a que a mayor presion se reduce el radio del
drea circular equivalente al drea real dejado por la llanta. Un valor aproximado
de K seria, segin Braja Das es:

£ 2
A= ﬂl—',J,]-;g,-'s:m“; Fencemy £ en kg/cm® = modulo de elasticidad
_ll_l‘
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Figura 7.11 Relacidn entre el valor relativo de soponie (en porciento) y el madulo de reac-
cidn de la subrasante.
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VALORES APROXIMADOS Y EXPANSION LIBRE

— Suelos con L. [ armiba del 50% presentan un C 4.8, entre 1.5% y 5%.

— Suelos con L. L. abajo del 50% presentan un C. 5. K. entre 5% y 15%.

- El valor del C.B.R. anda alrededor de: C.B.R. = % en %.

~ La expansion libre de un suelo se obtiene midiendo 10 c.c. del suelo que se
ha pasado por la malla #40 y vacidndolo en una probeta que contiene agua
hasta los 100 c.c. hasta que se asiente. Ya asentado se mide el volumen que
ocupa el suelo en el fondo de la probeta v se obtiene el porcentaje de expan-

sion libre asi:

L
Fl = [”L—m) 100

donde:
4
f. 1. = Expansion libre en %
I = Volumen del suclo después de la expansion
Fy = Volumen del suelo antes de la expansion = 1Hg.c,

i

Expansion Libre (%) LP. (%) Grado de Expansion
= 100 =32 Muy alto
> 100 23 a32 Alto
30 a 100 12a32 Medio
< 50 < 20 Bajo

Segrn Kassiff. el cambio de volumen vale:

i—"_ =037 {IP)-3, en %, Menor a 1.5% es bajo, entre 1.5% y 5% se considera

medio, y entre 5% y 25%, muy alto.
Sepuin Teng, el modulo de reaccion horizontal K, vale:

En arenas. K = &,. ﬂ . £,= profundidad en pies y #ancho del pilote en pies. Los

i
valores de £ son: B en arena suelta, 24 en arena media v 635 en arena densa. Si el
suelo estd saturado los valores deben reducirse a la mitad.

Ean arcilias. £, = ] ;E - & con valores de:

£ =0 a 50 Ib/pie’ para arcilla suave.
& =85 para arctlla compacta.

& = 170 para arcillas muy compactas.
&, = 350 para arcillas duras.



CAPITULO 8
Pruebas complementarias

PRUEBA DEL VALOR CEMENTANTE

El valor cementante de un suelo depende de la forma y acomodo de las particulas
del mismo, asi como también de la rugosidad, plasticidad y otros fendmenos re-
lacionados con la composicidn quimica del suelo. La prueba de valor cementante
es recomendable para aquellos materiales de sub-base o base que carezcan de
contraccion lineal, y, por tanto, pueden sufmir facil disgregacion si, ademas de ser
arenosos, no poseen el valor cementante minimo que marcan las especificaciones,

El equipo empleado (figura 8§.1) para la prueba de valor cementante es el
siguicnte:

Tres moldes de limina de seccion cuadrada de 76.2 mm de lado y 100 mm
de altura con bisagra en una de las aristas verticales y abiertos por la opuesta,
para facilitar la remocion del espécimen.

Una placa metilica de seccidn ligeramente menor gue la del molde.

Una varilla metdlica con peso de 906 g (2 1b) para producir los impactos.

Una guia de wbo de longitud adecuada para dar una altura hibre de caida
de 50 cm.

Una malla No. 4.

Probetas graduadas de 1000 y 100 cc.

Charolas de limina.

Un cuchardn,

Una médquina de compresion que permita hacer lecturas cuando menos a ca-
da 20 kg de aplicacion de la carga.

Un horno con temperatura controlable.

117
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Figura B.1

El material que ha sido secado y cuarteado se tamiza a través de la malla
No. 4 para obtener una muestra de unos 3 kg. Se adiciona agua hasta alcanzar
la humedad optima de compactacion ¥ se manipula hasta lograr una reparticion
uniforme de la misma. Se tomar muestras para hacer la prueba por triplicado.
Se compacta el material en tres capas para formar un espécimen de forma sensi-
blemente ciibica, apisonando con 15 golpes de varilla con una altura libre de caida
de 50 cm cada capa.

El molde deberd descansar sobre un apoyo firme al hacer el apisonado. Los
moldes con el material compactado se colocan en el horno a una temperatura
de 40°C y se mantienen hasta que se pierda la suficiente humedad para permitir
la remocién del molde. Se continta el secado a una temperatura de 100-110°C
hasta que se pierda toda la humedad.

Se sacan los especimenes del horno, se dejan enfriar y se prueban a la com-
presion colocando unas placas de cartdn sobre las caras superior ¢ inferior de
los especimenes, o se cabecean los cubos con azufre, conservando la posicion
en que fueron compactados al probarlos.

El valor cementante es el promedio de la resistencia a la compresion sin con-
finar obtenida en los tres especimenes, y se expresa en kg/cm®. Si uno de los
valores de resistencia discrepa mucho de los otros dos, se desecha para el cdlcu-
lo. El valor obtenido por la prueba se compara con el que marcan las especifica-

clones.
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PRUEBA MODIFICADA DE VALOR RELATIVO DE SOPORTE
PARA DIFERENTES GRADOS DE COMPACTACION

Se refiere esencialmente a una prueba de proyecto, es decir que los resultados
obtenidos con ella al hacer la prueba en el matenal proveniente de cortes, présta-
mos o bancos deberdn ser verificados posteriormente ¢n ¢l camino ya construi-
do, a fin de comprobar dichos resultados, o bien, en caso de discrepancia, hacer
las modificaciones procedentes de acuerdo con los nuevos datos obtenidos. Tie-
ne aplicacion también esta prueba al caso de caminos ya construidos cuando se
considere que los suelos que los forman son susceptibles de adquirir mayor hu-
medad que pueda originar una disminucidn apreciable del valor relativo de so-
porie. Existen dos casos que deben estudiarse:

ler. Caso. Suelos cuya estructura vaya a ser alterada por compactacidn o
remocidn, que ademds permitan la incorporacion uniforme del agua y la ma-
nipulacion en laboratorio,

31 el camino esta localizado en una region de precipitacion baja o media
y su drenaje es correcto, se verificard la variante 1 de la prueba a diversas
compactaciones y manteniendo constante la humedad de prucba, que serda
igual a la humedad déptima de compactacion,

2o. Caso. Suelos cuya estructura vaya a ser alterada por compactacion o re-
mocion, que ademds permitan la incorporacion y distribucidn uniforme del
agua y la manipulacién en laboratorio.

51 €] camino atraviesa una region de precipitacion media y estd mal dre-
nado, o se encuentra localizado en una regidn de alta precipitacion pluvial,
la prueba se efectuard a diferentes compactaciones, aumentando la humedad
de prueba desde la humedad dptima (w,) hasta una humedad igual a w, +
0.03 (w, estd expresada en fraccién decimal). Ver tabla en pdgina 121.

Preparacion de la muestra

La muestra llevada a laboratorio debe exponerse al sol, extendiendo todo el ma-
terial sobre una superficie limpia y tersa, o bien disminuir la humedad en un hor-
no & temperatura de 40° a 50°C. En ambos casos es conveniente voltear el material
para lograr una disminucién de humedad mids rdpida y uniforme hasta obtener
una que permita la ficil disgregacion y manejo de la muestra.

Cuando la muestra llegue a laboratorio con una humedad que permita su dis-
gregacion no serd necesario someterla al proceso de secado anteriormente citado.

a)  FPreparacion de siwedos fines. El procedimiento indicado a continuacior
deberd seguirse en los suelos que pasen por la malla No. 4 o que cuando
mucho tengan un retenido de 10% en esta malla, pero gque pasen totalmenie
por la malla de 3/8" y que tengan un indice plistico mayor de 6%.
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b)

FRUEBAS COMPLEMENTARIAS

A la muestra por analizar se le tamiza por la malla No. 4, y los gru-
mos gque se hayan retemido se disgregan v se vuelven a tamizar por la
misma malla, continuando este proceso hasta que las particulas que sean
retenidas en dicha malla no puedan ya ser disgregadas.

La porcidn retenida en la malla No. 4 se tamiza por la malla de 3/8"",
y lo que se retenga en la primera se pesa para conocer el porcentaje que
representa en toda la muestra. 51 el contenido en la malla No. 4 es menor
del 10% y pasa el 100% por la de 3/8"", el retenido puede incluirse para
efectuar las pruebas necesarias (pruebas de Proctor y de valor relativo
de soporte).

Terminada la operacidn de disgregacion se mezcla perfectamente 1o-

do el material aprovechable para las pruebas ya indicadas, debiendo pe-
sar cuando menos 25 kg.
Preparacion de suelos con agregade grueso. Si la muestra original con-
tiene menos de 15% en peso de material que se retiene en la malla de
I"" debe utilizarse para la prueba todo el material que, al ser cribado,
pasa por dicha malla, desechindose el material retenido. Cuando ¢l ma-
terial retenido en la malla de 177 excede del 15%, serd necesario sustituir
este retenido por una cantidad igual en peso de material péireo que pase
la malla de 17" y se retenga en la No. 4, el cual deberd tomarse de otra
muestra. La muestra deberd disgregarse v mezclarse perfectamente, para
después separar las porciones necesarias por cuarieo, para ejecular las
pruehas correspondientes.

La cantidad total de muestra no deberd ser menor de 30 kg.

PROCEDIMIENTO DE PRUEBA

La pruecba consiste en medir la resistencia a la penetracion en especimenes
de material compactado por medio de cargas aplicadas con una maguina de
compresion, para reproducir los pesos volumétricos correspondientes a diferen-
tes grados de compactacién, empleando las humedades que se especifican mids
adelante.

Los pasos necesarios para verificar la prueba se detallan a continuacién en
su respectivo orden:

a} Determinacion de las humedades de prucba para diferentes grados de com-

b)

<)

pactacion, en funcion de la humedad dptima y de acverdo con las condi-
ciones de precipitacién pluvial de la regidn y drenaje del camino.
Célculo de la cantidad de agua que ¢s necesario incorporar al suelo para
que adquiera la humedad de prueba en cada uno de los grados de com-
pactacion.

Célculo de la cantidad de material que deberd emplearse para reproducir
cada uno de los pesos volumétricos secos correspondientes a los diferen-
tes grados de compactacion considerados.
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d) Incorporacion del agua y compactacion del material con carga estdtica
para reproducir el peso volumétrico correspondiente.

¢) Medicidn de la resistencia a la penetracidn ofrecida por el suelo para las
diferentes condiciones obtenidas en ).

A continuacion se explica detalladamente los pasos anleriores:

a) Determinacion de las humedades de prueba. Para obtener las humeda-

des correspondientes a cada uno de los pesos volumétricos secos a los
cuales se les va a practicar la penetracion es necesario verificar previa-
mente, en el caso de suelos finos, la pruecba de Proctor de 30 golpes, v
en el caso de suelo con agregados gruesos la prueba de Porter estindar,
con objeto de conocer el peso volumétrico seco méximo ¥ la humedad
dptima. Es conveniente que la primera de ellas se efectie por duplicado
para obtener seguridad en los resultados, y s1 no existen discrepancias
apreciables entre ambas pruebas se toman como datos definitivos los pro-
medios de los pesos voluméiricos méaximos ¥ de las humedades dptimas
obtenidas; en caso contrario deberin repetirse las pruebas, De acuerdo con
las condiciones de precipitacién pluvial de la regidn y drenaje del camino
s¢ seleccionan las humedades de prueba, aplicando el siguiente criterio.

En caminos bien drenados construidos en regiones de precipitacion
pluvial media o baja las humedades de prueba serdn constantes e iguales
a la humedad optima de compactacion.

En caminos con drenaje deficiente y precipitacion pluvial media, o
bien en regiones de alta precipitacion, las humedades de prueba serdn
variables.

Las humedades de prueba se indican en la tabla 8.1:

Tabla 8.1
Grado de Buen drenaje v precipitacion | Drenaje deficiente y precipitacion
COmpactacion baja a media media, o precipitacion alta
100% W, W,
95% ", w, 4+ 1.5%
90 — B3% W, w, + 3L0%

En el caso de suelos finos generalmente no es conveniente reproducir
compactaciones menores del 85%, por presentar dificultades y errores
en la ejecucion de la prueba.

Las humedades v pesos volumétricos secos que corresponden a -‘:ada
uno de los grados de compactacidn indicados serdn los que se reproduz-
can para hacer la prueba de penetracion, como se indica mais adelante.
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by Cdlculo de las cantidades de agua que deberdn agregarse. Del material

c)

va preparado —como se especifico antes— se tomard una muestra repre-
sentativa que pese aproximadamente 80 g en el caso de suelos finos, vy
2 kg si se trata de suelos con agregado grueso, con objeto de hacer la
determinacién de humedad por secado en horno a una temperatura de
100-110°C durante 20 horas. A esta humedad se le llamard w,,

Inmediatamenie después de haber tomado la muestra para determinar
la humedad, el material restante se cubrird con una manta himeda con
objeto de evitar cambios de humedad en la muestra durante el tiempo
que tarde la ejecucion de las pruebas. La cantidad de agua que es ne cesa-
rio agregar para llevar la muestra a la humedad de prueba se calcula con
la formula siguiente:

Agua por agregar, encc = K 2
I+ wy
donde:
K = Cantidad, en gramos, de material con la humedad que contiene

wy; esta cantidad deberd ser de 5,000 g.

wy = Humedad que contiene el material, en decimal.

wy = Humedad a que deberd hacerse la prueba, correspondiente al grado
de compactacidn que se desea reproducir, en decimal.

El cilculo anterior deberd hacerse para cada uno de los grados de com-
pactacion fijados, en el caso en que vayan a variarse las humedades de
prucha.

Calculo de las cantidades de material que deberdn emplearse. Para co-
nocer el peso de material hiimedo que debe ser compactado se hace uso
de la siguiente formula:

S I

1+ 0.786 d°h
1000 { w2l

.Ph=

siendo:

Py, = Peso de material himedo, en gramos, con la humedad de prueba.

vs = Peso volumétrico seco en kg/m”, correspondiente al grado de
compactacién que se desea reproducir.
wy = Humedad a que deberd hacerse la prueba, en decimal.
= [hametro interior del cilindro de compactacion en centimetros.
h = Alwra en centimetros que deberd tener el matenal compactado,

¢ igual a la alra del cilindro sin la extension o collarin.

El cilculo anterior deberd hacerse para cada uno de los grados de com-
pactacién fijados.
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dy Incorperacion del agua v compactacion. Después de haber hecho la de-
terminacion del peso voluméirico seco médximo y la humedad 6ptima, se
toman por cuarteo muestras de 3 kg cada una del matenal sobrante. Una
de ellas deberd ser compactado al peso volumétrico seco méximo, con
la humedad dptima, debiendo agregirsele la cantidad necesaria de agua
para que alcance dicha humedad. Inmediatamente después de ser incor-
porada el agua y mezclada hasta lograr una distribucidn uniforme, se to-
ma la cantidad de material himedo Py, correspondiente al 100% de
compactacidn. El sobrante de esta muestra no debera mezclarse por nin-
gin motivo con las otras muestras,

La cantidad P, de material se coloca en tres capas dentro del molde
de prueba con el collarin puesto, y a cada una de las capas se le dan 25
golpes con la varilla de 1.9 cm (3/4"") de didmetro. Al determinar la co-
locacidn de la dltima capa se pesa el molde con el material para cercio-
rarse gque no ha habido pérdidas.

Se coloca ¢l molde en la miquina de prueba y se compacta el material
con cargas aplicadas uniforme vy lentamente, hasta alcanzar la altura
prefijada que interviene en la formula del inciso ).

Para comprobar que se ha logrado alcanzar la altura h en el espéci-
men s¢ mide la distancia @ desde el borde superior del collarin hasta la
cara superior de la placa de compactacion.

ﬂ=h|_{h+f}

en donde:

a = Dustancia en centimetros desde el borde superior del collarin hasta
la cara superior de la placa de carga.

h, = Alwra en centimetros del cilindro de compactacidn, incluyendo
¢l collarin.

h = Altura en centimetros del material compactado, o sea la altura

del cilindro sin el collarin.
Espesor en centimetrns de la placa de compactacion.

l’

Cuando se ha logrado que el espécimen tenga la altura mencionada
se deja sin descargar durante un minuto, después de lo cual se efectia
la descarga lentamente y se permite que el material reaccione aumentan-
do el volumen, debiendo medirse el incremento de altura o rebote del
espécimen.

Deberd compactarse de nuevo el espécimen hasta obtener una altura
ligeramente menor que i (esta disminucidn de alwra deberd ser aproxi-
madamente igual al rebote medio) a fin de que al reaccionar el material,
cuando se retire la carga, alcance precisamente la altura A. Si la altura
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del espécimen resulta mayor que h, se repite la operacidn anterior hasta
lograr finalmente que el espécimen compactado tenga la altura especifica.

Cuando la carga que necesite aplicarse para compaciar el material hasta
la altura h sea mavor de 5 toneladas, la operacidn de descarga deberd
hacerse una vez por cada 5 toneladas que se aphquen, y cuando se llegue
a la altura k las cargas y descargas deberin hacerse en la forma anterior
indicada.

Si al compactar la muestra para obtener el peso volumétrico seco re-
querido se inicia la expulsién de agua por la base del molde antes de al-
canzar la altura h prefijada, entonces s¢ mantiene constante la carga que
se estaba aplicando hasta que la expulsién del agua disminuya de manera
apreciable. Inmediatamente después se da un pequefio incremento de carga
y se repite la operacion anterior. En esta forma se continia la compacta-
cion hasta lograr que el espécimen tenga la altura h, después de lo cual
se¢ ejecutan las operaciones de carga y descarga como ya se indico.

El espécimen ya compactado se sujeta a la prueba de penetracion co-
mo se indicard en el inciso ), desechandose el material una vez termina-
da la prueba.

La segunda muestra de 5 kg se emplea para medir la resistencia a la
penetracidn al peso volumétrico seco correspondiente al 95% de com-
pactacion, con la humedad (w, + .015), en el caso de caminos en re-
giones de alta precipitacién o mal drenados, o con la misma humedad
w, en caso de caminos bien drenados en regiones de precipitacion me-
dia, siguiendo todo el procedimiento descrito anteriormente.

Después de haber verificado la sabida prueba de penetracion deberd
desecharse el material.

La tercer muestra de 5 kg se utiliza para medir la resistencia a la pe-
netracidn en el peso volumétrico seco correspondiente al 90% de com-
pactacidn, con la humedad anotada en la tabla, siguiendo el procedimiento
ya indicado. Al terminar la prueba de penetracion el material usado debe
ser desechado.

Con la cuarta muestra de 5 kg se reproduce el peso volumétrico seco
correspondiente al 85% de compactacion, con la misma humedad de la
prueba anterior, siguiendo la secuela anteriormente indicada. Después
de hacer la penetracidn se desecha el material vsado.

Si va a medirse la resistencia a la penetracidn para compactaciones
menores de 85%, se sigue la secuela anteriormente descrila,
Medicidn de la resistencia a la penerracion. Estando el material ya com-
pactado. inmediatamente se colocan sobre el espécimen las placas de carga
con orificio central. El piston para la prueba de penetracion debe pasar
a través de los orificios de las placas hasta tocar la superficie de la mues-
tra, se aplica una carga inicial que no sea mayor de 10 kg e inmediata-
mente después, sin retirar la carga, se ajusta el extensémetro de caritula
para registrar el desplazamiento vertical del piston. Se procede a la apli-
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Tabla 8.2
Penetraciones Cargas registradas
en mm en pulg en kg
la. 1.27 0.05 — e ——
2a. 2.54 0.10 ————
3a. 3.81 0.15 _———
4a. 5.08 0.20 _———
Sa. 7.62 0.30 —_———
fa. 10,16 0.40 S ——
Ta. 12.70 0.50 _———

cacion lenta de cargas continuas con pequenos incrementos y s¢ anotan
las cargas correspondientes a cada una de las siete penetraciones (indica-
das en la tabla 8.2).

Una vez efectuada la prueba de penetracidn se extrae el espécimen
del molde y se procede a tomar una muestra del corazon para comproba-
cion de la humedad.

CALCULO DEL VALOR RELATIVO DE SOPORTE

La carga registrada para la penetracion de 2.54 mm (0.1"") se debe expresar co-
mo un porcentaje de la carga estindar de 1360 kg, v s1 la prueba estuvo bien
ejecutada el porcentaje asi obtenido es el valor relativo de soporte correspon-
diente a la muestra ensayada.

Con el fin de saber 51 la prueba estuvo bien ejecutada se dibuja la curva carga-
penetracion, anotando en las abscisas las penetraciones v en las ordenadas las
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cargas registradas para cada una de dichas penetraciones. Si esta curva es defec-
tuosa, como la mostrada en la figura 8.2, que es debido probablemente a que
la carga inicial para empezar la prueba fue mayor que los 10 kg especificados
anteriormente. En este caso deberd repetirse la prueba.

Finalmente, con los valores relativos de soporte calculados se construye una
grifica (figura 8.3) en cuyas abscisas se indican los pesos volumétricos que fue-
ron reproducidos y en las ordenadas los valores relativos de soporte correspon-
dientes a cada uno de dichos pesos volumétricos.
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En la misma grifica, en el eje de las ordenadas pueden indicarse los espeso-
res correspondientes a cada uno de los valores relativos de soporte, con el objeto
de tener directamente el espesor requerido para cualquier peso volumétrico com-
prendido dentro de los que fueron reproducidos.

El espesor del pavimento flexible (sub-base, base y carpeta) se obtiene de
la figura 8.4.

Si se trabaja con el C.B.R. en vez del V.R.5. modificado, ¥ con las cargas
por eje en libras, se usa la figura 8.5.

Curvas para calcular espesores en la posicion central de las pistas de aterriza-
je. Para las plataformas, pistas de acceso y cabezas de pista mulupliquese por
1.15 los espesores calculados en la figura 8.6

METODO PARA EL CALCULO DE ESPESORES DE LA CAPA
SUPERIOR DE LA TERRACERIA Y DE PAVIMENTOS FLEXIBLES

El pavimento flexible es una estructura formada por una o varias capas de mate-
rial o materiales seleccionados cuya funcién principal es transmitir las cargas de
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los vehiculos a la subrasante sin provocar en ésta deformaciones perjudiciales
permanentes.

En su forma mis completa, el pavimento flexible estd formado por tres ca-
pas de materiales de mejor calidad que el que forma la terraceria, y son: sub-
base, base y carpeta asfiltica.

i)

b)

La sub-base se construye directamente sobre la terraceria y esta consti-
tuida por un material de mejor calidad que el de aquélla, obtenido en la
generalidad de los casos de depdsitos cercanos a la otra. La sub-base tie-
ne como funcion:

. Reducir ¢l costo del pavimento, disminuyendo el espesor de la base que

se construye generalmente con materiales de mayor costo por tener
que cumplir con especificaciones mds rigidas.

. Proteger la base aislandola de la terraceria, va que cuando ésta esta for-

mada por material fino v plistico {generalmente este s el caso) v cuando
la base es de textura abierta, de no existir el aislamiento dado por el
material de sub-base el material de la terraceria se introducird en la base,
pudiendo provocar cambios volumétricos perjudiciales al variar las con-
diciones de humedad, a la vez que disminuiria la resistencia estructural
de la base.

El aislamiento producido por la sub-base no sdlo consiste en evilar

que los finos pldsticos de la terraceria se introduzcan en la base de texiu-
ra abierta, sino también en evitar los bufamientos vy revoltura de ambos
materiales cuando se usan gravas de rio o piedras trituradas en la base,
El material escogido para la sub-base debe producir una capa que confi-
ne al suelo plastico y que pueda trabajar, hasta cierto grado, a la flexion, lo
cual se consigue con materiales méds 0 menos finos y cohesivos, o de alta
cementacion.
En caminos en construccion con frecuencia se construye la sub-base, que
propiamente es un revestimiento provisional para tener una superficie
de rodamiento que facilite, en cualquier época del ano, el paso del equi-
po de construccion y de vehiculos que transiten por el camino antes de
quedar pavimentado. Si el revestimiento provisional, una vez que ha es-
tado en servicio, redne las condiciones de calidad para sub-base, este
espesor debe descontarse del espesor calculado para el pavimento.

La capa de base se construye directamente sobre la sub-base o la terrace-
ria y debe estar formada por materiales de mejor calidad que el de la sub-
base. Los principales requisitos que debe satisfacer la capa de base son
los siguientes:

. Tener en todo tiempo la suficiente resistencia estructural para soportar

las presiones que le son transmitidas por los vehiculos estacionados o en
movimiento.
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2. Tener el espesor necesario para que dichas presiones no excedan la resis-
tencia estructural de éstas al ser transmitidas a la sub-base o subrasante.

3. No presentar cambios volumétricos perjudiciales al variar las condicio-
nes de humedad.

c) La carpeta asfiltica estd constituida por un material pétreo al cual se le
ha adicionado un producto asfaltico que tiene por objeto servir como aglu-
tinante. Las funciones principales que debe satisfacer la carpeta asfiltica
son las siguientes:

I. Proporcionar una superficie de rodamiento adecuada que permita en to-
do tiempo un tridnsito ficil y comodo de los vehiculos.

2. Impedir la infiltracion del agua de lluvia hacia la capa infenior, para evi-
tar con ello que el agua disminuya su capacidad para soportar cargas.

3. Resistir la accion destructora de los vehiculos y de los agentes climatéricos.

PROCEDIMIENTO DE DISENO

El procedimiento adoptado para determinar el espesor minimo de la capa o capas
de material que deberdn colocarse sobre el suelo estudiado, a fin de que las pre-
siones que le son transmitidas no excedan su resistencia, se basa en el valor rela-
tivo de soporte (V.R.S.) determinado por medio de la prueba modificada y en
la estimacion del transito. Esta prueba debe verificarse en las condiciones mads
desfavorables de humedad que a juicio del ingeniero se puedan presentar.

a) Grade de compactacion que debe tener la capa superior de la terrace-
rfa. Para hacer la determinacion correspondiente se efeciia la prueba de
Porter modificada, utilizando, de acuerdo con las condiciones de la re-
gwon, las humedades de la variante 1 o de la vanante 2.

Una vez hecha la prueba mencionada, se puede definir a partir de qué
grado de compactacion se acusa un incremento significativo en el valor
relativo de soporte (V.R.S.), siendo ese incremento el que define el gra-
do minimo de compactacion que debe tener la capa superior de la terra-
cerfa. Para ilustrar lo anterior, supdngase que la mencionada prucba arrojé
los resultados indicados en la tabla 8.3,

Al observar los valores relativos de soporte -tabulados se nota que
aumentando la compactacion a grados mayores de 90% se obtienen 1n-
crementos significativos en el valor relativo de soporte. Por o tanto, el
suelo ensayado debe ser compactado a mis de 90% para disminuir €] es-
pesor del pavimento. Existen sueclos en los que el incremento se acusa
a partir del 95%; inclusive, hay suelos en los cuales aun en el 100% no
se acusa un incremento apreciable en el valor relativo de soporte, por
lo que no es econdmico llegar entonces hasta dicho grado de compacta-
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Tabla 8.3
Grados de compactacion V.R.5.
BO% 4%
O i, 12%
0% ... ... X%

cidn. Estos dltimos suelos deben desecharse siempre que sea posible, o
bien compactarlos a un grado tal que no haya posibihidad de asentamien-
tos apreciables posteriores; lo anterior se logra, por lo general, al 90%
de compactacion.

By Espesor total de la capa superior de la terraceria mds el pavimento. Se
determina mediamte las curvas de las figuras anteriores en funcién del
V.R.5. del material de la terraceria que no ha sido compactado con equi-
po especial. Deberd seleccionarse la curva de proyecto de acuerdo con
la intensidad del transito previsto en casos de caminos, o del tipo del avidn
en caso de aeropuertos,

c) Espesor del pavimento. Se determina en funcion del valor relativo de so-
porte (V.R.5.) al grado de compactacién alcanzado, o bien, que se supo-
ne alcanzard el matenal que se encuentra en la parte superior de la
terraceria.

dy Espesor de la capa superior de la terraceria que debe compactarse con
equipe especial. Es igual al espesor total calculado (b) menos el espesor
del pavimento.

e) Espesor de la sub-base. Es igual al espesor del pavimento menos el espe-
sor de la base mas carpeta. Como es frecuente que la sub-base resulie
de bajo espesor, por especificacién no debe tener menos de 10 cm cuando
se trate de caminos por los gue transitarén mas de 1000 vehiculos por dia.

N Espesor de la base. Se calcula en funcidn del V.R.S. de la sub-base a
la compactacion minima especificada en ésta. Si el espesor de la carpeta
es mayor de 2.5 cm al espesor calculado deberd restirsele el espesor de
la carpeta para obtener ¢l de la base. En carpetas mis delgadas no es con-
vemente o Jer dicha correccion. Por especificacion, la base no debe te-
ner un ¢spesor menor de 12cm a 15cm, segin sea el disefio.

ABUNDAMIENTO DE Lﬂ? SUELOS O COEFICIENTE
DE VARIACION VOLUMETRICA

Uno de los problemas mds comunes al tratar con los suelos es el conocimiznto
del abundamiento de los mismos. Para conocer el factor de abundamiento entre
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un banco de material o corte del mismo y el material suelto en los camiones es
necesario determinar el peso volumétrico tanto en el banco de material como des-
pués de extraido.

Si v, es el peso volumétrico del material en el banco, v, ¢l peso volumétri-
co del material suelto, ¥, el volumen en el banco v F, el volumen del material
suelto, entonces el factor del abundamiento es:

FA = _1°
Te
Si en el lugar de la obra no se cuenta con una balanza para determinar los
pesos volumétricos, el factor de abundamiento se puede obtener midiendo los
volimenes. Para ello se hace una excavacion de 1.5 m % 1.5 m mds 0 menos,
y de (.50 m de profundidad. El material extraido se coloca en un camion de vol-
teo y se determina el volumen ocupado. El factor de abundamiento es entonces de:

Ve
Ft!

El factor de reduccion de los camiones al material consolidado o compacto
en el lugar se determina asi:

FA =

FR = Yo _ Hi
Ti Fu
¥ = Peso volumétrico seco en el lugar consolidado (un terraplén, por
ejemplo).
¥, = Volumen del material en el lugar consolidado.
¥. = Peso volumétrico seco v suclto del material.
V. = Volumen del material seco y suelio,

Suponiendo que 1 m* (K,) ocupa 1.7 m* (V) en el camidn, entonces el fac-
tor de abundamiento del banco al camidn es:

Si 1.7 m* pesan himedos 1,835 kg v la humedad con respecto al peso seco
fuera de 20%, el peso del material seco y suelto serd de:

1.2

Considerando que +, sea de 1,575 kg/m”?, entonces 1.7 m” de material suelto
ocupardn el siguiente volumen en ¢l terraplén:

1,530
V, = = 0.975 m’
1,575
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El factor de reduccion del camion al terraplén serd:

¥
095 0.562
V. 1.7
El factor de reduccion, en esie caso, del banco al terraplén serd:
V, 0.97
— = S . 0.975
¥, 1.0

o sea que | m” de excavacidn se reduce 2.5% al compactarlo. Como se ve, el
factor de reduccion o de abundamiento del banco o corte al terraplén se obtiene asi:

Yo _ W

¥ Vi
donde ;, = peso volumétrico seco en el banco o corte. Si el resultado fuera
menor que la unidad, entonces un metro ciibico de excavacion ocupard un volu-
men menor en el terraplén. Si el resultado fuera mayor gue la unidad, un metro
clibico de excavacidon ocupard un volumen mavor en el terraplén.

Como para obtener +, es necesario construir parte del terraplén, entonces
para un primer tanteo se puede suponer -y, multplicando 4y, 4.4, por 0.9 y rectifi-
car su valor durante la construccién. Cuando se emplea el equipo necesario en
la compactacion el valor supuesto de v, estd muy cercano del real, ya que se pue-
de obtener un porciento de consolidacion igual o mayor al 90% en la prictica.

Yo mix = Peso volumétrico seco maximo Proctor o Porter.

El grado de compactacidon o porciento de compactacidn se determina com-
parando el peso volumétrico seco en la capa compactada con el peso volumétrico
seco mdximo Proctor o Porter obtemido en laboratorio,

¥, de la capa compactada

% de compactacidn = x 100

T!: mix

El peso volumétrico seco en la capa compactada se obtiene midiendo el peso

volumétrico himedo, determinando el contenido de humedad y aplicando la
férmula:

o= — 1
W
| + —
100
¥, = Peso volumétrico seco en kg.n’mS-
v = Peso volumétrico himedo en kg/m?.
w = Porcentaje de humedad.

El peso volumétrico himedo se determina pesando una muestra himeda ex-
traida de un agujero de unos 0.15 m de lado (figura 8.74a), de una profundidad
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Figura B.7a

igual al espesor de la capa compactada y dividiendo dicho peso entre el volumen
de la excavacicén.

El volumen de la excavacidn puede medirse llendndola con una determinada
cantidad de arena o aceite denso, cuyo peso volumétrico sea conocido, o midién-
dolo introduciendo en la excavacion una bolsa de hule delgado y muy flexible
y llenindola de agua. Si se emplea arena, ésta debe ser limpia y de tamafios com-
prendidos entre los tamices. Nos. 30 y 50. Dividiendo el peso de la arena o del
aceite que llend la excavacién entre su peso volumétrico se tendrd el volumen
buscado. La humedad del material se obtiene por secado. El aparato (de la figura
B.7h) sirve para leer directamente el volumen del material que se emplee, carac-
teristica que lo hace asequible al personal con experiencia limitada en la opera-
cion de medir densidades.

En la actualidad se ha avanzado mucho en el estudio de dispositivos nuclea-
res para medir la humedad y la compactacion de los suelos, y posiblemente muy

pronto s¢ cuente con aparatos como ¢l indicado en la figura 8.7¢ a precios eco-
nOmMIicos.

DETERMINACION DEL PESO VOLUMETRICO SECO EN
MUESTRAS INALTERADAS

El peso volumétrico seco determinado en una muestra inalterada es el peso del
material seco contenido en la unidad de volumen considerando los huecos que
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Figura 8.8.

dejan las particulas entre si. Esta prueba se aplica dinicamente en suelos finos

y pldsticos de los que puedan labrarse especimenes. El equipo que se emplea en
la prueba (figura 8.8) es el siguiente:

Una balanza de 200 g de capacidad de triple escala, con sensibilidad de 0.01 g.
Parafina.

Hilo delgado.

Un cuchillo para labrar el espécimen.

Un vaso de cristal de 400 cc.

La prucha se ejecuta de la siguiente manera:

Labrese un espécimen de la muestra inalterada de forma sensiblemente cu-
bica de unos 5 cm de lado y registrese inmediatamente su peso himedo en gra-
mos (P,). Cibrase con una capa delgada de parafina liquida, déjese enfriar y
registrese el peso en gramos del espécimen cubierto con la parafina (Pp). Sujé-
tese ¢l hilo en la muestra (figura 8.8) dejando un extremo libre para suspen-
derla de la balanza. Coldquese el vaso con la cantidad necesaria de agua en el
aditamento especial que tiene la balanza para este objeto y sumérjase completa-
mente ¢l espécimen que estd suspendido de la balanza, sin que toque el fondo
o las paredes del vaso.

Registrese el peso en gramos de la muestra en estas condiciones (P,). Cal-
cilese el volumen de la parafina dividiendo el peso de ésta entre su densidad:

v = BB
’ D

P

V. = Volumen de la parafina en centimetros ciibicos.

D, = Densidad de la parafina = 0.95 a 0.97, aproximadamente.
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Calcilese el volumen del espécimen (sin parafina) con la férmula sigmente:
V="F—-P-V

siendo ¥ = volumen del espécimen en centimetros ciibicos.

La diferencia de P, — P, representa el peso en gramos del agua desalojada
por el espécimen cubierto con parafina, que para fines pricticos representa el
volumen en centimetros cubicos.

Calcilese el peso volumétrico himedo por la formula:

Determinese la humedad en la muestra inalterada por el procedimiento ya
conocido y calellese el peso volumétrico seco por la férmula:
y, = —__

W
1 4 —
100

PASOS QUE DEBEN SEGUIRSE PARA ESTUDIAR UNA CALLE,
CAMINO O AEROPUERTO

I. EN CONSTRUCCION DEL MISMO.
a) Trabajo de campo

|. Anotar el estado de la carpeta asfiltica, extraer un pedazo de 25 x 25
cm de la misma y gouardarla en una bolsa, anotando en una tarjeta el nom-
bre del camino en estudio y el No. del kilometro de donde se saco la
muestra.

2. Determinar el porciento de compactacion de la base removiendo la car-
peta existente en cuadro como de 50 x 50 cm, nivelando la superficie
v haciendo luego el agujero de 10 em de didmetro por el espesor de la
base para la mencionada prueba de compactacion.

3. Extraer material de la base en una cantidad aproximada de 25 kg, guar-
ddndolo en una bolsa y anotando en una tarjeta el nombre del camino,
el No. del kilometro de donde se extrajo la muesira y el tipo de la mues-
tra (base, en este caso).

4. Determinar el porciente de compactacion de la terraceria moviendo el
material de la base hasta llegar a la mencionada terraceria, nivelarla y
hacer el agujero de 10 cm de didmetro por 15 ¢m de altura para la prueba
de compactacion.
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5.

b)

II. EN

Extraer material de la terraceria en una cantidad aproximada de 25 kg,
guardindolo en una bolsa v anotando en una tarjeta el nombre del cami-
no, el No. del kildémetro de donde se extrajo la muestra y el tipo de muestra
(terracerfa, en este caso).
Anotar en la libreta de campo todas las observaciones relativas al cami-
no, como son el estado del mismo, del drenaje, si hay agua estancada
cerca, si los hombros estin limpios, si hay personal de caminos trabajan-
do, qué estin haciendo y cudntos hombres son, equipo que usan, etc.
Los sondeos de campo deben hacerse aproximadamente a cada 500
m O MEeNos Si 85 Necesario.

Trabajos en el laboratorio

. De la carpeta asfiltica que se trajo del campo se corta un pedazo de unos

10 % 10 cm y se le determina el porciento de asfalto, el tipo de material
pétreo vy su granulometria.

Al material de la base se le determina el Valor Relativo de Soporte, su
peso volumétrico seco y suelto, sus limites de consistencia, su granulo-
metria y su densidad y absorcidn, asi como su expansidn.

. Al material de la terraceria se le determina su peso volumétrico seco md-

ximo Proctor y su Valor Relativo de Soporte al grado de compactacion

que actualmente tiene la terraceria en el camino, empleando la prueba
modificada de Porter con la Variante 2.

NUEVOS CAMPOS.

Trabajos de campo

. Se extraerdn unos 25 kg del material que formard la terraceria, vacidn-

dolo en una bolsa y anotando en una tarjeta el nombre del camino, asf
como ¢l No. del kildmetro de donde se extrajo la muestra,

. Se localizan bancos de materiales y se toman por lo menos cinco mues-

tras de los mismos y se meten en bolsas diferentes, anotando en cada una
de ellas el No. de la muestra, ¢l nombre del banco, su distancia aproxi-
mada al camino y el No. del kildmetro del camino en linea recta al ban-
co, y en la libreta de campo el croquis del banco en el cual se marcardn

los sondeos hechos con el nimero de la muestra extraida de cada uno
de ellos.

. De las canteras cercanas en explotaciin se tomardn muestras del produc-

o de la trituracion v se llevardn en bolsas al laboratorio, anotando en
una tarjeta su procedencia.
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&y Frabego en ef laboratorio

I. A la muestra de terraceria se le determina su peso volumétrico seco maxi-
mo v su humedad dptima, asi como su valor relativo de soporte a %0, 95 y
1% de compactacion.

2. Acada una de las muestras extraidas de los bancos se les determina su peso
volumétrico seco y suelto, su granulometria v sus limites de consistencia,

3. A una muestra representativa del total de las cinco muestras extraidas de
los bancos se le determina su valor relativo de soporie saturado, su ex-
pansion y su densidad vy absorcidn,

4. Al material tnturado de las canteras se le determinard su granulometria,
desgaste, adherencia con el asfalio, forma de guebrar, porcentaje Gptimo
de asfallo y densidad v absorcidn. Con los datos anteriores se puede pro-
yectar ¢l camino y controlar su construccion para que llene los requisitos
necesarios que se especifiquen.

ESPECIFICACIONES

A continuacion se presentan las especificaciones mas comunes que se emplean
para conocer ¢l futuro compontamiento de un suelo segiln a lo que se destine. Estas
especificaciones estin sujetas a modificaciones segtin se vaya profundizando en el
conocimiento del suelo v segiin las expenencias de los técnicos que aio tras aio se
dedican a adaptarfas mejor a la realidad.

Es necesario que las especificaciones no se apliquen con excesiva rigidez,
debiendo intervenir el criterio de una persona experimentada en el conocimiento
de las caracteristicas de los suelos y de su comportamiento segiin la duracion,
frecuencia ¢ intensidad de las lluvias v drenaje de la obra por construir,

Las especificaciones que a continuacion se exponen estdn destinadas prin-
cipalmente a la construccion de calles, caminos y aeropuertos. Los materiales des-
tinados a formar subrasante, sub-base ¥ base de pavimentos deben reunir las si-
auentes especiheaciones:

SUB-RASANTE

CARACTERISTICA DEeSEABLE ADECUADA TOLERABLE
Tamafio max. (mm) 75 75 75

% malla No. 200 25 mix. 35 mix. 40 midx.
L.L. (%) 30 max. 40 max. 50 midx.

I P (%) 10 miix. 200 mix, 25 mix.
Compactacion (%) 1K) min. PO+ 2 104} £ 2
VRS () 30 min. 20 min. 15 min.

Obsteniclo de las Mormas de Calidad de los materiales de la 5.CT (1987) (Instituto Mexicano dil
Transporie}
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VALORES DE CALIDAD PARA MATERIALES DE BASE

CALIDAD

CARACTERISTICAS
Deseable Adecuada
Granulometria:
Zona granulométrica 1-2 1-3
{Anexo; fig. No. 1)
Tamafio maximo (mm) 18 51
Finos (%) 10 max. 15 max.
(Mat. 0.074 mm)
Limate liquido (LL %) 25 max, 30 max.
indice plastico (IP %) 6 max, 6 mix,
Equivalente arena (5) 50 min. 40 min.
Compactacion {%a) 100 min, 100 min.
(AASHTO Modif.)
VRS, (%) 100 min. £0 min.
(Compact. dindmica) (1)
Desgaste Los Angeles (%) 40 max, 40 mix.

GRAFICA DE COMPOSICION GRANULOMETRICA
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La wbificacién en un suelo es la erosion progresiva en forma de conductos hue-
cos que se produce en los terraplenes por efecto de la presidn del agua dentro
de una red de flujo, erosion iniciada en una filtracién concentrada en el talud
aguas abajo y encauzada hacia ¢l talud de aguas arriba.
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Tabla 8.6 Relacion entre diferentes tipos de pruebas de compactacion

Praietw AASHTO Extdndar T-54
¥ ASTM-698
Variante A Variame B Varianie € Varianie D
Tipo de Material Material Con retenido Con retenido
mutterial arcilloso arcilloso en la malla en la malla
utilizado que pase Que pase Mo. 4, pero MNo. 4, pero
en la la malia la malla pasando la pasando la
prucha Mo, 4, Nao. 4. malla de malla de
19 mm 19 mm
(3/4°"). {374,
Equipa
) 10V .60 i 152.4 mm 100 .60 mim 152.4 mm
Didm. molde | (4uny (6") (4 (6"
Peso del
. 25 25 1.5
pisdn (kg) 23
iam. del
. . 5.8
pistn {mm) 50.8 308 0.8
Altura de 30.5 cm 30.5 cm 30.5 cm A5 cm
caida (12 (12" (12" (1277
Mo, de
golpes por 25 56 25 56
capa
No. de 3 3 3 1
capas
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Procior AASHTO Modificada T- 180
SOF v ASTM-D-I557

Variante A Firrrante A Variante © Faertrre [
Material
arcilloso Material Material Con retenicdo Con retenido
pasa la malla arcilloso arcillosn en la malla en la malla
Mo, 4, 0 con que pase g pase No. 4, pero Mo, 4, pero
10% reenido la malla Ia mmalla pasando la pasamio la
en esta malla MNo. 4. Mo, 4. malla de malla de
v pasando 19 mim 19 mm
la malla de (4™, {3047,
3R,
10160 mm IOF] 60 erumy 1524 mam 100,643 1o [52.4 mm
(4" 4™ (67} (4" (5]

2.5 4,540 4 540 4. 540 4,540

50.8 508 0.8 S08 SR
M5 em 45.7 ¢cm 45,7 cm d5.7 cm 237 cm
(12" (18" (18" (18" P18
A0 25 i 25 56
3 5 5 5 5

141
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Relacidn entre *q " del cono holandés y el valor de “N" de la 5. P.T.

Tipo de suelo gq./N

Limos, limos arenosos,
mezclas limo-arenosas,
ligeramente cohesivas. 2

Arenas limpias de finas
a medias v arenas ligeramente limosas. 3ad

Arenas gruesas y arenas
con poca grava. 5a6

Gravas arenosas y gravas. gald

El manual canadiense de ingenieria de cimentaciones sugiere que el modulo de
elasticidad sea:

E=(K)(g), kg/cm’, donde:
K = 1.5 para limos y arenas.
K = 2.0 para arena compacta.
K = 3.0 para arena densa.

K = 4.0 para arena y gravas.

CORRELACION ENTREN(S.PT) y q (AXTAL NO CONFINADA SEG UN SOWERS
Y SOWERS.

CORRELACIIHES CON LA S FET. (M)

ARCILLAS DE BAJA PLASTICIDAD #—
¥ LiOE RRACILLOSOSE

10

ARCILLAS DE MEDIAMA
L PLASTICIOAD .
ey ARCIHLLAS DE ALTA PLASTICIDAD

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 a.00 3.50 4.00
COMPRESION AXIAL SIN CONFINAR, kgiom?



CAPITULO 9
El agua en el suelo

El suelo, como se observa a través de lo va estudiado, es un material con arreglo
variable de sus particulas que dejan entre ellas una serie de poros conectados unos
con otros para formar una compleja red de canales de diferentes magnitudes que
se comunican tanto con la superficie del terreno como con las fisuras y grietas
de Ia masa del mismo; de aqui que el agua que cae sobre el suclo parte escurre
y parte se infiltra por accidn de la gravedad hasta estratos impermeables mids pro-
fundos, formando la llamada capa fredrica. El limite superior de este manto acuoso
se llama mivel fredrico. Segun el estado en que se encuentre el agua en el suelo
reciben los nombres que aparecen en la figura 9.1.

Al agua que pasa por los poros a través del suelo se le conoce con el nombre
de agua gravitacional, v aquella que se encuentra por debajo del nivel fredtico
se llama agua frediica. Cuando se suspende el movimiento del agua gravitacio-

| AGUA EN EL SUELO |

[ |
[AGUA FREATICA| |AGUA GRAVITACIONAL| |AGUA RETENIDA |

1 I
AGUA RETE-| |AGUA RETE-
NIDA EN FASE | [NIDA EN FASE

LIQUIDA DE VAPOR
| | : |
AGUA QUIMICA-| [AGUA ADHERI- AGUA DE CAPI-
MENTE COMBEI- DA O HIGROSCO- LARIDAD
NADA PICA
Figura 9.1
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nal a través del suelo, parte del agua se queda retenida en los poros y sobre
la superficie de las particulas debido a las fuerzas de rensidn superficial y de
adsorcién. Esta agua, que no puede ser drenada directamente, recibe el nombre
de agua retenida. A continuacion se estudiardn los factores que rigen el movi-
miento del agua en los diferentes estados mencionados y anotados en el cuadro
anterior.

AGUA FREATICA

Los poros del suelo gue se encuentran por debajo del nivel fredtico se encuentran
completamente llenos de agua, v se considera que cualquier movimienio de esia
agua a través del suelo sigue la ley de Darcy, que indica que la intensidad de
filtracion por umidad de drea es directamente proporcional al gradiente hidrauli-
co, O sea:

V= KiAz1

en la que:
V = Cantidad de agua, en em? generalmente, que escurre a través del drea A,
K = Constante de permeabilidad o conductividad hidrdulica, en cm/seg, nor-

malmente.
i = Gradiente hidraulico, igual a la pérdida de carga entre la longitud recorrida.
A = Arca transversal, en cm’, a través del cual fluye el agua.
r = Tiempo, normalmente en segundos, durante ¢l cual fluye la cantidad V de

agua.

De la expresidn anterior se puede despejar la constante de permeabilidad o
de conductividad hidrdulica, obteniéndose:
. Vv v
ALl ycomov = velocidad = e K = i'
Sov=Ki

K =

La conductividad hidrdulica K es una propiedad importante de los suelos y
su valor depende del tamanio de los poros, los cuales a su vez estdn en funcion
de la forma, tamafio v acomodo de las particulas del suelo. Un suelo fino, como
la arcilla, tendrd una constante de permeabilidad mucho menor gue una arena
de granos gruesos, debido a que aquella opondrd mayor resistencia al movimien-
1o del agua debido al menor tamano de los poros y de los canales de flujo.

Es necesario observar que en la férmula anterior de Darcy el drea transver-
sal A corresponde al drea total, incluyendo las particulas solidas v los vacios en-
tre ellas; por lo tanto, la velocidad » = K.i es una velocidad ficticia a la que
tendria ¢l agua que fluir a través de toda el drea entera A para producir la canti-
dad de agua V gue pasa a través del suelo. Esta velocidad ficticia se refiere, por
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consiguiente, a una velocidad de aproximacion del agua precisamente antes de
entrar en el suelo, o inmediatamente después de su salida del mismo.

Si se quiere hacer uso de la verdadera velocidad del agua a través de los
poros del suelo es necesario entonces medir el drea de los poros del suelo me-
diante una seccidn transversal al mismo, y la ecuacidn de Darcy se escribird en-
tonces asi:

V= K A,.it
V V

. Kp = — como p, = —, se tiene: v, = K.i
Ap.it A1

gue es la velocidad promedio del agua a través de los poros del suelo v que indu-
dablemente serd mayor que la velocidad de aproximacion, pues el drea de poros
es menor gue el drea total del suelo.

En este caso, la constante Kp se conoce con el nombre de constante de per-
codacion y es siempre mayor gque la constante de conductividad hidrdulica del
suelo. El hecho de que esta dltima sea mds empleada en Mecinica de Suelos se
debe a que es mds facil medir el drea total de la muestra que ¢l drea de los poros
de la misma.

Como el drea de los poros en una seccidn transversal es igual a la porosidad
n por ¢l drea de la muestra, se tiene:

.-'lp = A

SV = AKD = nAK,i
de donde:

K =nk,
En la prictica, la medida de la constante de permeabilidad o constante de
conductividad hidrdulica se hace por medio de permedmetros, los cuales pueden
ser de nivel constante o de nivel variable. Los de nivel constante se usan general-
mente para medir la permeabilidad de los materiales granulares, vy los de nivel
variable preferentemente para materiales finos arcillosos o limo-arcillosos.
Para calcular la constante K en un permedmetro de nivel constante, como
¢l indicado en la figura 9.2, la muesira se somele a una carga de agua de aliura
constante por medio de un recipiente provisto de un derramadero. La muestra
se coloca en un cilindro metdlico, llenando con parafina el espacio entre la mues-

tra y el cilindro para evitar las fugas de agua.
Si se coloca en la muestra dos tubos abiertos, el nivel del agua en el recipiente

I ¥ en ambos tubos II y 11 serd diferente, porque la filtracidn estd consumiendo
cierta carga hidrdulica. La diferencia de niveles h en los tubos piezométricos ex-
presa la pérdida de carga necesaria para recorrer la distancia L. En una probeta
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Figura 9.2

graduada se recoge el agua de filtracion en un tiempo r y en los tubos piezométri-
cos se mide la pérdida de carga h. que dividida por L da el valor del gradiene
hidrdulico i. Asi, si en f minutos la descarga es V centimetros cibicos, el valor
de la constante de conductividad hidriulica K representada en centimetros por
minuto puede expresarse por la formula:

V
ri.A

K:

La prueba para determinar la constante de permeabilidad o de conductividad
hidrdulica debe ejecutarse con cuidado, ya gue se pueden presentar deformacio-
nes de filtracidon que hardn varar el valor de dicha constante.

El sellado con parafina de la parte comprendida enire la muestra y la pared
del recipiente es de mucha importancia para evitar falsos resultados por el paso del
agua a través de ese espacio en vez de a través de la muestra que se estudia.

Para calcular la constante de permeabilidad o constante de conductividad hi-
draulica K en un permedmetro de carga variable, como el que se indica en la
figura 9.3, se emplea la formula que se deduce en seguida:

En un diferencial de tiempo dr se tiene un diferencial de volumen de ( —a . dh)
SodV = KiAd, y comodV = — a.dh, entonces: — a.dh = K.i. A.dr, y despe-

—a.dh h a.dh. L

Jando dr se tiene: df = ———, y como §{ = —, entonces: dr = —
K.i A L AhK
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PERMEAMETRO DE NWEL VARIABLE

Figura 9.3
Integrando el primer término de:
(=10
a
F = I
y el segundo término de:
h = ji|
a
|FI' = hj

y conociendo que la derivada de una funcion entre la funcidn {(—) es loga-
ritmica, se tiene: h

o= - % : % (log hy — log hy)
il L .Fiz

= = —.— .log —

| p K g |
hy fry -

¥ COmo = log —= = log —, se liene:

hy ha
i i ﬁ|

h = — . — _ log —
A K ha
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En la formula anterior el log es logaritmo natural. Para transformarlo en lo-
garitmo de base diez o decimal se debe multiplicar por 2.302.

a L .Fi.
VK= —  — (2,302 1o —
p ' (2 Zio hi}

Se puede determinar el valor de K de una manera aproximada por la expre-
sidn siguiente dada por Hazen, aplicable nada mds a gravas y arenas limpias:

K = 100 D3,

en la que K estd en cm/seg y D, en centimetros.

PERMEABILIDAD DE LAS MASAS ESTRATIFICADAS DE SUELOS
Ya se ha visto que de acuerdo con la ley de Darcy la velocidad de aproximacion es:
vy = K.i

Ahora bien, los depdsitos de suelos transportados estin formados general-
mente por estratos con diferentes permeabilidades, por lo que para determinar
la constante de permeabilidad media de tales depdsitos es necesario exiracr mues-
tras inalteradas de cada estrato y ensayarlas de manera independiente. Conocida
la constante de conductividad hidriulica de cada estrato, el promedio para todo
el depdsito puede calcularse como sigue (ver figura 9.4):

1. Conductividad hidrdulica para flujo paralelo a los esiraros. Se tiene:

K, Ki. Ky, ....... K, = Constante de conductividad hidrdulica de cada
estrato, medida en flujo horizontal.
Hy, Hy, Hy, ....... H, = Espesor de los estratos.
—~+
s *"Tﬁ""l
H: '?‘ Ky
_._‘,F.
H VK
el

Figura 9.4
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Considerando una drea a en cada estrato y tomando una profundidad
de 1 m, entonces a; = H, ¥ | para el estrato mimero uno, de a; =
H; x| para el estrato dos, y asi sucesivamente.

Asimismo, se sabe que g = a.», por lo que para el drea a; del es-
trato uno:

dy = dy.¥
y como »; = K|.i, entonces:
gy = . = ﬂ|.K|.’- = H|1K|.fl
De la misma manera:
-I?z = Ez.ﬂz = ﬂ'z..-‘:z.l- = HZ‘KE‘E

iy = 3.y = -‘I].K].f -— .H].H]..I-

gy = dy.bhy = -ﬂ'_q.Kq_.f - .H.‘.Hq.l-

Asi, la velocidad media de descarga es:

+q+ g3+ . + gy
P=Kh.i=£=q' g + 43 9 _

A H + H, + Hy + ..... + H,

1 1 . :
=F {ﬂll-"| + dyy + Lt ﬂn.l-"ﬁ] = ?{Kz.l'..Hj + e ¥ K“.i'.H"}

Dividiendo por i, que se supone constanie, se Hene:

Kl] = -IH" [KI'HI + KI.H]_ + E}H} 2 U KH.H-“}

2. Conductividad hidrdulica para flujo perpendicular a los estratos.
Se tiene que:

v=Ki

por lo gue el valor medio de la constante de permeabilidad o conductivi-
dad hidrdulica para flujo vertical es:

h
v=K.i=K.— = K"
L

de donde:
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h
Como | = E. h=Hi= H|.i] + Hj.jz + H].i-] & . + Hn.fn
B v . H
- Hl.l-| + H:d.] + H_q,.i:] i + Hn.l:nli:
. ¥ .
Pero como i = —, se ticne:
K
r. H
K, =
¥ ¥ p p
H. — + Hy. — + Hy. — + ...... + H,.—
"k, YK K K,

Y como la velocidad se supone constante:

Conocidos los valores de las constantes de conductividad hidraulica,
para flujo horizontal (Kj) v para flujo vertical (K,), el valor medio del
sistemna es calculado mediante el promedio geométrico de estos dos valo-
res. Por lo tanto se considera que la constante de conductividad hidrauli-
ca del conjunto es:

Ky, = vK,.K,
VALORES PROMEDIO DEL COEFICIENTE K EN CM/SEG.
Gravas limpias De 1072 a 1.0
Arenas limpias, mezcla de
arena y gravas limpias De 1.0a 1 x 1077

Arenas muy finas, limos, mezcla de

arena, limo y arcilla, depdsitos

de arcilla estratificada De 1.0 x 107 a 1.0 x 1077
Suelos impermeables como las

arcillas homogéneas bajo la

zona de meteorizacion De 1.0 x 1077 a 1.0 x 10~°
Suelos impermeables que han

sufrido alteracidén por la

vegetacidn v la meteorizacién De 1.0 x 1077 a 1.0 x 1077
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AGUA GRAVITACIONAL

En el movimiento del agua gravitacional influyen poderosamente tanto la porosi-
dad del suelo como sus caracteristicas estructurales; sin embargo, al movimiento
de esta agua no se le puede aplicar la ley de Darcy debido a la presencia de aire
en los poros. Cuando esta agua pueda llegar a afectar a las cimentaciones, se
instalan drenes adecuados para captarla v alejarla.

AGUA RETENIDA

En el diagrama del agua en el suelo mostrado al iniciar este capiiulo se presenid
al agua retemda compuesta por agua retenida en fase ligmida y agua retenida en
fase de vapor. Se tratard aqui nada mais el agua retenida en fase liquida, que ya
se sabe estd formada por agua combinada quimicamente, por el agua adherida
o higroscopica v por el agua de capilandad.

El agua gquimicamente combinada, desde el punto de vista del ingeniero, se
considera como parte integrante de los sélidos del suelo, va que forma parte de
la estructura cristalina de los minerales del mismo y ¢s una cantidad muy peque-
na. Esta agua no puede ser eliminada del suelo si éste se seca hasta 110°C, de
ahi la prdctica de secar las muestras entre 105°C v 110°C.

El agua adherida o higroscdpica es aquella que adquiere el suelo del aire
que lo rodea. Asf, si un suelo es secado en un horno a peso constante y se de-
ja expuesto al aire mientras se enfria, dicho suelo absorberd agua de la hume-
dad del aire que lo rodea. Esta agua higroscopica del suelo v la cantidad de
ella que el suelo puede adquirir depende también del drea superficial de las par-
ticulas,

El agua de capilaridad es aquella que se adhiere en los poros del suelo por
el efecto de la tensidn superficial.

Si se introduce un tubo capilar en el agua de tal modo que al principio el
extremo superior del tubo coincida con la superficie del agua y se comienza
a levantar el mbo, se podrd observar que el menisco se va haciendo mds cur-
vo a medida que se vaya levantando el tubo, alcanzando su mixima curvatura
cuando se tenga ¢l valor maximo de la tensidn superficial desarrollada (ver figu-
ra 9.5).

El ascenso del agua dentro de los tubos de pequedo didmetro sobre la super-
ficie libre del liquido es un fendmeno que se conoce como capilaridad, v se debe
a la existencia de fuerzas de tensién capilar T dentro del tubo. El valor de la altu-
ria a que el agua asciende dentro del twbo viene dada por la férmula de equilibrio
entre la tension capilar y el efecto de la gravedad asi:

he.w.rl.Dy = ?.t.d, cos = = [,.27.r. cos =
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TUBOS CAPILARES

Figura 9.5

de donde:
2.T,
Dy . r

h. = cos o

en la que:

= Altura de ascensidn capilar en centimetros.

Tensién superficial del liquido en gramos-fuerza (dinas) por centime-
iro, ¥ que para el agua tiene un valor de 75 dinas (0.0764 g por cen-
timetro).

ht
T

Dy = Densidad absoluta del agua, en g/cm’.
r = Ratlio del tubo capilar, en centimetros.
o = Angulo de contacto entre el menisco vy la superficie interior del tubo.

La expresion anterior alcanza su valor mdximo cuando el dingulo de contacto
oc sea igual a cero, ya que cos o« = |, y entonces:
he = 0.15 _ 0.30

r d
siendo J el didmetro del wbo capilar y r su radio.
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El ascenso del agua por capilaridad en un suelo no es estrictamente igual
al caso visto de un tubo, pues los poros del suelo tienen tamanos vy formas irregu-
lares. Sin embargo, la altura capilar en un suelo puede estimarse por la siguiente
ecuacion:

h, = N
ey
siendo:
N = Constante empirica que depende de la forma de los granos y de las im-
purezas de sus superficies. El valor de N varia de 0.1 a 0.5 cm”,
¢ = Relacién de vacios del suelo.

Dy = Didmetro efectivo expresado en centimetros.

Como puede observarse en la férmula anterior, la altura capilar es mayor
a medida que los suelos son mds finos. De esto se desprende la importancia que
tiene el drenaje cuando se trata de suelos finos, ya que en estos casos solo basta
un pequeiio tirante de agua en la base de un talud para humedecer, por capilari-
dad, una parte considerable de los terraplenes, disminuyendo la estabilidad de
los mismos y favoreciendo por tanto las fallas de los pavimentos.

La ascencion capilar en un suelo se mide por la alura existente desde la fuente
de abastecimiento de agua hasta donde llega la humedad, y esa altura estd en ra-
zon inversa del didmetro de las particulas, v la velocidad de ascencidn estd en
razon directa del didmetro de las particulas.

Un caso preciso de la importancia del estudio de la capilaridad se tiene cuan-
do se piensa construir un terraplén en una zona inundada, siendo necesario le-
vantar dicho terraplén hasta una altura en que el agua no perjudique la estabilidad
del pavimento que se construya. La presion ncgativa en los poros capilares
correspondiente a la ascencion capilar cs una medida de la succion sobre ¢l
agua en los poros. El Indice de Succién es igual al log he v la Presion de
Succion vale yw-he.
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CAPITULO 10

Estado de esfuerzos en las masas
de los suelos

PRESIONES TOTALES, INTERGRANULARES Y NEUTRAS

Las presiones que actian en las masas de suelos saturados se dividen en dos ti-
pos: a) aquellas presiones que se transmiten directamente de grano a grano del
suelo, y B) las que actian contra el fluido que llena los poros del mismo. Las
primeras son conocidas como presiones intergranulares o presiones efectivas,
y las segundas como presiones neutras, presiones neutrales o presiones de poro,
Esta separacién de los estados de esfuerzos en las masas de suelos es un aspecto
muy importante en la Mecdnica de Suelos, pues inicamente las presiones inter-
granulares producen cambios en el volumen de la masa del suelo.

Para explicar el estado de esfuerzos en el suelo v distinguir con claridad las
presiones efectivas de las neutras se hard referencia a la figura 10.1 la cual mues-
tra un recipiente con material sumergido en agua,

Como los niveles de agua en los recipientes a y b se encuentran a la misma
altura, ello significa que no hay flujo. El agua estd estitica.
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Sobre el fondo del recipiente, en el plano AB, la presion vertical vale:
P = vt +yu H

En el plano x — x’, a la profundidad z bajo el nivel del suelo saturado, la
presion vertical vale:

p="vdll + vg -2
Como la presion vertical en cualquiera de los dos planos considerados, el
A-B o el x-x', depende del peso del suelo y del agua que se encuentra sobre los

mismos, quiere decir gue es ésta una presidn total que estd formada por la pre-
sidn intergranular p v la presion neutra x. Por lo tanto:

p=p +u
0 $ea que:
pR=Ep—u
Como los poros del suelo estin completamente llenos de agua v ésta conti-

nia arriba del suelo hasta una altura H;, ello quiere decir que la presion del agua
en el plano A-B vale:

u = vy, + vy..H
y para el plano x-x’, vale:
U= vy.H + vy,.2
Conociendo la presidn total y la neutra en cualquier plano, por ¢jemplo ¢l
del fondo del recipiente, o sea el plano A-B, se puede calcular la presion inter-

granular facilmente asi:

po=p—u =yt oy H— (o H 4y H) =y By + oy =

— yuHy — v H =y — 5 H = (v — v H

La cantidad (y,, — 7.} $¢ conoce como peso volumétrico sumergido, que,
como ya se sabe, se expresa como ¥”; por lo tanto:

pp=x" . H



PRESIONES TOTALES, INTERGRANULARES ¥ NEUTRAS 157
Para el plano x-x" la presién intergranular sera:
p=p—u= T'A"H| + Vs — {Tw'Ht + Tw‘z} =

= Yot ¥ ygZ — yo-Hi — vz =
= (Yam — ¥u)2 =72

=L

Lo que significa que cuando no hay flujo de agua la presion intergranular en un
suelo sumergido es igual al peso volumétrico sumergido por la alwra de suelo
arriba del plano considerado, sin importar en lo absoluto la altura de agua sobre
el suelo sumergido.

Ahora bien, si se baja del depésito a, como se muestra en la figura 10.2,
se establecerd un flujo descendente que alterard las condiciones antes vistas cuando
el agua se encontraba en equilibrio estitico.

Analizando la presidn total para el fondo A-B del recipiente se tiene:
p = v + vy, H
y para el plano x-x':
p =yl + oy,

Comparando estas dos dltimas expresiones con las correspondientes a la pre-
sion total para los mismos planos, en el caso de agua quieta se advierte que no
hay ninguna variacidn, es decir, la presion total es la misma en los dos casos.
A continuacidn se analizard la presion neutra y se verd qué sucede.

La presién neutra para el plano A-B del fondo en el caso de flujo descenden-
te vale:

u = vy + g H— b
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Para el plano x-x" la presidn neutra en flujo descendente vale:

H

S5i se¢ comparan ahora estas dos dltumas expresiones de la presidn de poro
con las correspondientes para el caso de agua en equilibrio estdtico, se puede
observar que las correspondientes al flujo descendente presentan una dismi-
nucidn de (y,.h) v de (y,.h.2/H) para los planos A-B vy x-x', respecti-
vamenie.

51 la presion de poro para el fondo A-B, por ejemplo. ha disminuido en
(w-M) ¥ la presion total ha permanecido igual, ;qué ha sucedido? Ello indica
que la cantidad (yw. h) perdida en la presién neutra ha tenido que ser ganada
por la presidn intergranular, va que p = p; + u. Se podria pensar que la pérdi-
da (y,-/) en la presién de poro en flujo descendente se debe a la velocidad del
flujo de agua; sin embargo, para las velocidades encontradas en los depdsitos
naturales de suelos la carga de velocidad (v*/2g) es despreciable y por lo tanto
no es la responsable de la pérdida (v,.h) en la presion de poro en flujo des-
cendente.

Asi pues, en flujo descendente la presidn intergranular debe ser incrementa-
da en (v..-7) 0 en la proporcion creciente (+,,-i.2/H) sobre los correspondientes
valores para cuando no hava movimiento del agua. Este aumento en la presion
intergranular debida al flujo del agua a través de los poros del svelo se conoce
como presion de filtracidn, y es el resultado de la friccion del agua sobre los
granos del suelo.

Obsérvese que la pérdida de carga entre la parte superior del material y la pro-
fundidad z es h. z/H, v como la relacion A/H es el gradiente hidraulico §, la
expresion correspondiente a la presion intergranular para dicho plano x-x" a la pro-
fundidad 7 es:

i = T“..H| + Yul — -].-,u'_.h.

h , |
pi=nr-'_z+ '}-“__E.:='r-:+"rw.f.3

SoP =Y Yl

El dltimo término de la expresion anterior, o sea, 7,,-1-2. 5¢ CONOCE COMO
presion de filtracidn.

Si en vez de bajar ¢l recipiente a, como se ha hecho, se levanta dicho reci-
piente como se muestra en la figura 10.3, es claro que la presion intergranular
en el plano x-x" a la profundidad de z serd ahora de:

/i = Tz — ’:I"w":':

() sea que la presidn intergranular para flujo ascendente a través del suelo se ha
reducido en y,.0.2.
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5i en la expresion:
Pi = 'T = Yuid

el valor de la presidn de filtracion ...z llega a igualar al valor de v'.z, la p;
se hace cero y se puede, por lo tanto, representar asi:

- Tw'l':

-

':r-‘.

Y-

-~
i

[

L
T

Se puede entonces decir que el gradiente hidraulico para el cual la presion
intergranular se hace igual a cero se conoce como gradienfe critico i, ¥ es igual
al peso volumétrico sumergido dividido por el peso volumétrico del agua.

Cuando en un suelo no cohesivo (arena) se hace una excavacion bajo el nivel

del agua fredtica, de tal modo que la expresion intergranular sea igual a cero,
puede observarse una agitacion de los granos del suelo, fendmeno que es conoci-

do como arena movediza.

EFECTO DE LA ASCENSION CAPILAR EN LOS ESFUERZOS DEL
SUELO

Cuando se presenta la ascension capilar, debidoa la presencia de agua fredticaenla
masa del suelo, como se indica en la figura 10.4, hay que observar que en la zona
de sawracion por capilaridad la presién intergranular se incrementa debido al
efecto negativo (—v,,.h.) que la capilaridad produce en la presion de poro. En
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este caso las presiones totales de poro e intergranulares en los planos 4, A', B

v C serdn:
Para el plano A:

Para el plano A":

Para el plano B:

Para el plano C:

P

2

I

P

il
S

=P—ﬂ=.ﬂ

= Tn‘H| + Tn'Hl + oy e + Tm'H‘
= - Hs

=p—U

La presion de poro es positiva bajo el nivel del agua fredtica, es cero en el nivel
fredtico y negativa en la zona de saturacién por capilaridad. No existe presion
de poro en un suelo de tres fases (agua, vacios y pétreos).



CAPITULO 11
Esfuerzo de corte en los suelos

RESISTENCIA DE LOS SUELOS AL ESFUERZO DE CORTE

Dentro de ciertos limites, los suelos se comportan bajo la accién de las cargas
como los materiales eldsticos, aungue en algunos casos se producen deformacio-
nes mayores que las normales, teniéndose que recurrir entonces a cdlculos que
tengan en cuenta la plasticidad del suelo.

Una muestra de suelo sometida a un esfuerzo de corte tiende a producir un
desplazamiento de las particulas entre si o de una parte de la masa del suelo con
respecto al resto del mismo.

En el primer caso (figura 11.1a) se dice que hay un disgregamiento de las
particulas. En el segundo caso (figura 11.1b) se dice que la masa se desliza a
lo largo de ciertas lineas de rotura, o si la masa de suelo es plistica se pro-
duce lo que se denomina fluencia pldstica (figura 11. 1¢). Estos movimientos dentro
de la masa de suelo tienden a ser contrarrestados por la llamada resistencia al
corte del suelo.

e i
LB

Figura 11.1a Figura [1.16 Figura 11.1¢

-

ib]
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Figura 11.2

Se acepta que la resistencia al corte r de un suelo viene dada por la ecuacion
de Coulomb:

T=+ -'”, . {Iq']“ F]
en la que:

7 = Resistencia al corte del suelo, en kg/em®.
Cohesidn del suelo, en I-Lg;’cmz.

T =
p; = Presién intergranular, en kg/em?,
¢ = Angulo de friccién interna del suelo, el cual se supone que es constante.

En general, los suclos poseen al mismo tiempo cohesion y friccidn interna;
sin embargo, existen dos casos limites:

a) Las arenas lavadas y secas que no poseen cohesidn, en las que la carga
de ruptura se produce para un valor de:

T = P lan ¢

pasando por el ongen la envolvente del circulo de Mohr, como se puede

ver en la figura 11.2.
b) Las arcillas blandas, las que se comportan como si ¢ fuese igual a cero,

resultando la carga de ruptura constante e 1gual a la cohesion del suelo,
como se indica en la figura 11.3; por lo tanto:

T =

o, ¥ oy son esfuerzos principales y g, es el esfuerzo unitario de ruptura
a compresion no confinada.

La cohesidn se puede definir como la adherencia entre las particulas del sue-
lo debida a la atraccidn entre ellas en virtud de las fuerzas moleculares.
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T =
N

0; =0 —y k— ;=0 ,r: : Ii= ?:"_E-:
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Figura 11.3

= -

El dngulo de friccion interna es un valor de convenio introducido para sim-
plificar, y se le considera constante aunque no lo es. El dngulo de friccién inter-
na depende de la uniformidad de las particulas del suelo, del tamafo y forma
de los granos y de la presion normal.

DETERMINACION DEL ESFUERZO DE CORTE

La cohesidn de un suelo y su dngulo de friccidn interna, componentes del esfuer-
zo de corte del mismo, pueden obtenerse de diferentes maneras, y entre ellas
figuran: a) por medio del aparato de corte directo ideado por Arthur Casagran-
de, y b) por la prueba de compresidn triaxial. En el caso de las arcillas, la deter-
minacion del esfuerzo de corte de las mismas puede determinarse, ademdis, con
la prueba de compresion axial no confinada o con la prueba de la veleta.

Prueba de corte directo

El aparato empleado en esta prueba es el ideado por Casagrande ¥y puede obser-
varse en la figura 11.4.

La muestra inalterada se coloca en su interior y se somete a un esfuerzo tan-
gencial 7 y a una carga P. Haciendo variar las cargas P, se van observando los
correspondientes esfuerzos de ruptura r y con esos valores se traza la envolvente
de los circulos de Mohr que dard a conocer el valor de ¢, ordenada en el origen,
y el dngulo ¢ de inclinacion de la linea (ver figura 11.5).

Es necesano aclarar aqui que en el campo de la aplicacion legitima de los
ensayes de corte éstos se encuentran actualmente limitados a los suelos limo-
508 con caracteristicas intermedias entre Ia arena y la arcilla.

En arena los ensayes de corte muy raramente se justifican, ya que el limite
inferior del dngulo de friccidn interna es igual al dngulo de reposo de la misma,
que puede ser obtenido sin ensayes, y la influencia que la compacidad relativa
gjerce sobre el valor de ¢ puede estimarse.
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Figura 11.4

El valor de ¢ para una arena dada en estado muy compacto y bajo presiones
normales de 2 kg/cm® es de 5 a 10 grados mayor que su dngulo de reposo, se-
gin Terzaghi. También Terzaghi indica que el dngulo de friccidn interna de una
arena completamente sumergida es de uno a dos grados menor que el valor de
# para la misma arena a igual compacidad relativa, pero en un estado completa-
mente seco. La relacién entre el dngulo de friccion interna de un suelo granular
y la compacidad relativa del mismo es expresada por Meyerhof por medio de
las siguientes expresiones:

a) Para suelos granulares con mds de 5% de arena fina y limo:
¢e=25+015Cr
expresando Cr en porcentaje.
'y

L)

Envolvenie de Mohr
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b) Para suelos granulares con menos de 5% de arena fina y limo:
¢ =30 + 015 Cr
expresando Cr en porcentaje.
Prueba de compresiin triaxial

El estudio de la linea de resistencia intrinseca, o envolvente de Mohr, de los sue-
los puede llevarse a cabo por medio de la prueba de compresion triaxial.

La prucba de compresion triaxial se realiza envolviendo en una membrana
impermeable un espécimen cilindrico del suelo que se desea probar, cuyas bases
quedan en contacto con cabezas sdlidas provistas de piedras porosas que sirven
de filtro; los filtros estin conectados a tubos delgados provistos de valvulas que
permiten gobernar la salida o entrada del agua al espécimen. Dichos tubos de
drenaje estdn conectados & una bureta graduada mediante la cual se puede cono-
cer el volumen de agua expulsado o absorbido por el suelo. La unidén entre la
membrana y las cabezas se ata con banda de hule para garantizar un sello hermé-
tico. Todo el conjunto queda encerrado en una cdmara que se conecta a un tan-
que de agua a presion. La tapa superior de la cimara es atravesada por un vistago
delgado que pasa por un depdsito de grasa a presidn, el que evita las fugas de
agua a lo largo de la pared del vistago y reduce a un minimo de friccidn de ésta
contra la tapa.

La prueba de compresitn triaxial puede ejecutarse de diferentes maneras:

a) Prueba rdpida o sin drenaje. En este caso se aplica una presion de agua
a la cdmara que se transmite hidrostiticamente al espécimen, actuando
sobre la membrana y las cabezas. Las vilvulas de drenaje se cierran
antes de aplicar la presion al agua, y permaneciendo cerradas se comien-
za a cargar axialmente la muestra de suelo desde el exterior de
la cdmara, aplicando al vdstago una carga creciente hasta alcanzar la
falla, que generalmente se presenta a lo largo de un plano inclina-
do. Un micrémetro marca las deformaciones longitudinales del es-
pécimen.

b)Y Prueba rdpida-consolidada. En este tipo de prueba se aplica la presidn
al agua de la cdmara y se abren las vilvulas de drenaje del espécimen
permitiendo que la presién de los fluidos de los poros, producida por
el incremento de presion aplicada al espécimen, se disipe completamen-
te, es decir, se permite la consolidacidn total de la probeta de suelo bajo
la presidn aplicada exteriormente. La observacidn de las deformaciones
longitudinales mediante el micrdmetro v del volumen de agua expulsa-
da que se registra en la bureia graduada a través del tiempo (ver figura
11.6) suministran datos para trazar la curva de consolidacién correspon-
diente e identificar el tiempo en el que se ha logrado la totalidad de la
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Figura 11.6

consolidacién primaria, que se tratard mds adelante en el capitulo co-
rrespondiente.

Una vez alcanzado el 100% de consolidacidén primaria se procede
a cerrar las vdlvulas de drenaje y a incrementar el esfuerzo axial, apli-
cando carga al vistago hasta hacer fallar la probeta.

Mientras que en la prueba rdpida o sin drenaje el contenido de agua
del espécimen de suelo permanece constante, en la rdpida consolidada
cambia dicho contenido de agua porque se permite la salida de los flui-
dos (agua y gases) duranie el proceso ae consondacion bajo la presion
lateral.

Prueba lenta. De igual manera que en la prueba anteri~r, '~ b
triaxial lenta se permite la consolidacidn completa del suelo bajo la p.e-
sion de la cimara, pero las vdlvulas de drenaje no se cierran al aplicar
la carga axial sobre el vdstago. Ademds, la aplicacitn de la mencionada
carga axial se hace en incrementos pequefios colocados a intervalos de
tiempo suficientemente largos para garantizar que la presion de poro ge-
nerada por el incremento anterior se disipe de manera completa antes
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de aplicar el siguiente. En estas condiciones puede decirse pricticamen-
te que los esfuerzos aplicados exteriormente a la probeta son siempre
esfuerzos efectivos o intergranulares, ya que la presién de poro puede
considerarse nula durante todo el proceso.

d) Prueba gigante. En esta prueba triaxial se emplean especimenes de 15
cm de didmetro y una relacidn de esbeltez de 2.5 a 3. Esta prueba tiene
por objeto ensayar agregados gruesos como gravas, arenas o mezclas
de ellos; el procedimiento de prueba es igual a los ya explicados.

Representacion grifica de los resuliados de las pruebas triaxiales

Considerando al suelo como homogéneo e 1sotropo v despreciando los efectos
de la restriccion impuesta al espécimen por las cabezas sdlidas, el estado de es-
fuerzos de un elemento cualquiera del interior del espécimen puede representar-
se mediante el circulo de Mohr para el caso de esfuerzo plano, como se muestra
en la figura 11.7a, en la que el esfuerzo principal menor (o) es igual a la pre-
sidn de la cdmara, y o, (esfuerzo axial) igual a la presidn de la cimara mds el
incremento de esfuerzo axial debido a la carga aplicada al vdstago.

Si para un mismo material se ejecutan varias prucbas de compresion triaxial
del mismo tipo, empleando en cada una de las pruebas un valor diferente de o,
se requerird en cada caso un valor de oy para alcanzar la falla. Trazando un
circulo de esfuerzos en cada valor de o3 y el correspondiente de o, que produjo
la falla, se obtiene una serie de circulos como los que muestra la figura 11.7b,
que representan el estado de esfuerzo de diversos especimenes probados en el
momento de la falla. La envolvente de tales circulos recibe el nombre de linea
de resistencia intrinseca o envolvente de Mohr,

La forma de la envolvente de falla varia con el material, segin éste sea gra-
nular, cohesive o intermedio. Para un mismo suelo depende de =u relacidn de
vacios. grado de saturacion v tipo de prucha. Con la envolvenic se determinan
la cohesion v ¢l angulo de fnccion mderna (g, 11.7b).

e 0 34

p——— - ;I'I -——-|:

Figura 11.7a Figura 11.76
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En virtud de que casi para cualquier suelo es posible obtener una gran varie-
dad de envolventes de Mohr, dependiendo de las condiciones en que se desarro-
llen las pruebas, se crea la necesidad de establecer un criterio para decidir sobre
el tipo de prueba que se empleard en un problema préctico y las condiciones en
que deban de prepararse los especimenes.

Como la finalidad primordial de todos los ensayes es obtener datos que sean
representativos de las caracteristicas mecdnicas de los suelos en cada caso par-
ticular, es indispensable que las determinaciones de resistencia de los suelos al
esfuerzo cortante reproduzcan en laboratorio las condiciones de relacidon de va-
cios, grado de saturacion, grado de consolidacion, estado de esfuerzo y rapidez
de aplicacion de las cargas.

Por ejemplo, considérese el caso de la determinacion de la estabilidad de
un talud formado por material permeable. 51 el talud no estd expuesto a satura-
cion y se conserva seco, el anilisis deberd basarse en los resultados de una prue-
ba triaxial rdpida o sin drenaje, efectuada en especimenes secos cuya relacion
de vacio sea igual a la del matenal del talud. Por el contrario, si la saturacion
del material durante la época de lluvias es inevitable, los especimenes deberin
estar saturados y la prueba sera del tipo rdpida-consolidada.

PRUEBA DE COMPRESION AXIAL NO CONFINADA

La determinacidn de la resistencia al corte de las arcillas puede basarse en los
resultados de la prueba de compresion simple o prueba de compresion axial no
confinada mientras no se demuestre que el método eldstico para resolver proble-
mas de estabilidad de estratos naturales de arcilla sea mds prictico ¥ mds exacto
que el mérodo plastico. Las muestras para el ensaye se obtienen por medio de
tubos de pared delgada (ver figura 11.8).
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Las muestras se llevan al laboratorio, son extraidas del tubo muestreador
y s¢ preparan para las pruebas de la siguiente manera (ver figura 11.9):

1. Los extremos del espécimen son recortados cuidadosamente con una sie-
rra de alambre fino o con un cuchillo, dejando al espécimen con una
relacién alwra-didmetro de 2 a 3.

2. Elespécimen se coloca en la miquina de compresidn simple y se centra
en el plato inferior. Un brazo de extersion permite la lectura del micrd-
metro indicador de la deformacién vertical.

3. Se aplica carga a una velocidad tal que haga comprimir al espécimen
arazon de 0.5 a 1.0% de su altura por minuto. La carga queda indicada
de manera automdtica en el micrémetro del anillo de prueba.

4. El punto de falla se detecta facilmente cuando el micrémetro del anillo
de prueba baja de velocidad, se para, titubea y baja mientras que esti
alin aplicindosele carga. Cuando el suelo es una arcilla muy blanda y
no se rompe durante la prueba sino que se deforma, entonces se consi-
dera como carga de ruptura la que corresponda a una disminucién de
altura del espécimen de un 20% de su altura inicial.

5. Se obtiene la carga P de ruptura leida en el micréometro, haciendo uso
de la curva de calibracidn que cada aparato trae consigo.
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6. El esfuerzo unitario de ruptura serd: ‘[
F
=o=——=— 8 g

A’ area corregida

El drea corregida serd igual al drea inicial A de la muestra dividida entre
uno menos la deformacion unitaria, como se muestra en la figura 11.10:

A= A" = A'dh — A) = A" (h — Bh) = A"h (1 — E)
A

de donde: A =
1— 8

Con los datos de la prueba se construye una grifica de esfuerzos-
deformaciones unitarias, de la cual se puede obtener el médulo de elasticidad
aproximado del suelo, tomindolo como la pendiente de la linea oa {mddulo se-
cante), si oa” es el rango de esfuerzos en el cual se tiene interés

'y

e il

El valor de g,, que es la resistencia a ruptura en la prueba de compresion
axial no confinada, se puede obtener en forma aproximada por medio del penetrd-
metro de bolsillo, que funciona de la manera a continuacién descrita:

a) Bdjese el anillo rojo hasta el fondo del penetrémetro, o sea hasta la es-
cala mds baja del mismo (ver figura 11.11a).
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Figura 11.11a Figura 11.115 Figura 11.11¢c

b)  Toémese la muestra y el penetrémetro como lo muestra la figura 11,115
vy empuje el pistdn con presion firme dentro del suelo hasta la marca
indicada por medio de una ranura alrededor del pistén.

¢) Léase el esfuerzo de ruptura a compresién axial no confinada directa-
mente en kg/cm® en la parte baja del anillo rojo (ver figura 11.11¢),
siguiendo el orden de crecimiento de la escala.

PRUEBA DE LA VELETA

La veleta es un dispositivo que sirve para medir la resistencia al corte de los sue-
los eminentemente cohesivos y suaves sin tener que extraer muestras inalteradas
de los mismos; es decir, es un aparato que mide el corte de los suelos directa-
mente en el lugar. El aparato consiste de dos placas metdlicas cruzadas que for-
man cuatro aletas de forma rectangular, las cuales se hincan en el suelo hasta
que la parte superior de las aspas queden lo suficientemente enterradas en el sue-
lo que va a ensayarse. Esto se hace por medio de un vdstago que sujeta dichas
aletas y sobre el cual se aplica un par de fuerzas que se¢ miden por medio de un
dinamoémetro en el maneral (ver figura 11.12).

La resistencia al corte del material cohesivo y suave se obtiene por medio

= '~ formula,
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Superficke de fallo
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en la que:

7 = Resistencia mdxima al corte de la arcilla en kgfem?, y que es igual a
la cohesion ¢ de la arcilla, igual a q,/2.

P = Par o momento aplicado en el maneral. en kg-cm. Es un momento o
par de ruptura aplicado.

H = Altura de las placas rectangulares de la veleta, en centimetros.

d = Anchura de las placas, en centimetros.

La formula anterior se obtiene de la consideracién de que el momento que
se desarrolla en el drea lateral de ruptura dada por el giro de las placas es:

H[_'(‘I'J'H"ﬂ'g'

v que ¢l momento generado en cada una de las bases de giro de las paletas (base
inferior y base superior) vale:

xd? 2 d
My = )
" (4 5)3 2

Fall s '_ L | ]
Ll ':.-I!__!:I =Ll (16

aterial
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En la obtencidn de este momento My se ha despreciado el efecto del vdsta-
go y s¢ ha considerado un elemento resistente en forma de sector circular, pues
se ha tomado como brazo de palanca de la fuerza resistente la cantidad de “*2/3
de df2"".

En el momento de la falla el momento resistente serd igual al momento apli-
cado; por lo tanto, estando la veleta totalmente enterrada:

2 d
- S+ TLET ) #
3 1)

wd’ xd’
HM1=F=HL+2ME= 7 -H.S+1(4

de donde:
P-

xd* e+i)
6

Se puede observar que en la férmula anterior el denominador es una cons-
tante del aparato que puede determinarse de una sola vez para la veleta que se
tenga. Generalmente se hace que la alura H de las paletas sea igual al doble de
la anchura o de las mismas.

La resistencia al corte 7 de las arcillas suaves también puede obtenerse me-
diante la pequefia y manual veleta que se muestra en la figura 11.13. El valor
del corte se lee directamente en el dispositivo, en kg/cm®.

T=

PRUEBA DE PENETRACION NORMAL (S. P. T. - ASTM D1586)

Esta prueba fue desarrollada vy adoptada por la ‘*Raymond Concrete Pile Com-
pany '’ en sus trabajos de exploracién de suelos. Posteriormente (1958) la prueba

Figura 11.13
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fue adoptada por la ** American Society for Testing and Materials'" (A.5.T.M.).

Esta prueba consiste en contar el nimero de golpes N necesarios para hincar 30
cm dentro del suelo un sacamuestras normalizado. El hincado del muestreador

se hace dejando caer un peso de 63.5 kg desde una alwra de 76.2 cm (ver figura
11.14). Para eiecutar la prueba se limpia primero la parte donde se va a hincar
¢l muestreador, luego se ajusta cuidadosamente el muestreador al suelo y a la
barra-guia del peso y se comienza a golpear la cabeza de la barra para que el

sacamuestras penetre 15 cm en el suelo. A partir de este instante se cuenta
el mimero de golpes N necesarios para que el sacamuestras penetre 30 cm mds.

Hecho esto se saca el muesireador y se extrae para su examen el matenal recogi-
do en su interior.

En la tabla 11.1 se muestran las relaciones aproximadas entre el nimero N
de la prueba de penetracidn normal, la resistencia a compresion axial no confina-
da, la consistencia de las arcillas, la compacidad relativa de los suelos granulares
y el dngulo de friccién interna de éstos.

Si las gravas, arenas o mezclas de ellas contienen menos de 5% de arena
fina o limo, auméntese en 5° los valores del dngulo de friccién interna dados
en la tabla 11.2.

Figura 11.14
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Tabla 11.1
@
Fn arcillas Angulo de )
N [friccion I kgionmr
g, kgcmr Descripeion interna
<2 <.25 Muy blanda s 3
2—4 0,25 —10.50 Blanda 0—2 30
4—3%8 (1,50 — 1.00 Media 2—4 45— 90
B—13 L.0O—2.00 |  Compacta 4—06 90— 200
15—30 2.00—4.00 | Muy compacta 6— 12 - 200
= 30 = 4.0 Dura =14

Nota: g, = esfuerzo de ruptura en la prueba de compresidon axial no confinada,

Tabla 11.2
.9
En arenas Angulo de
o friccidn E kegiem”
Descripoion | Compacidad relativa | interna
nh— 4 Muy ﬂi:ga h—15 "% 287 100
5—10 Floja 16—35% 28— 30 L) =— 250}
11 —30 Media 36— 65 9% 30 —36 250 = 5(1)
3l —50 Densa 66— 85 9% ib—41 SO0 — 1000
= M) Muoy densa 86— |0 %% = 4] > 1000

Los valores “N" de la prueba de penctracion normal de campo, en los
materiales no cohesivos, se deben multiplicar por el faclor:

Fe=0.77log,, [2—; ] entrando 2" en kgfem®. La férmula no es vilida para p <
a (.25 kg/em’. En los materiales cohesivos el “N™ no se corrige.

Cuando no se cuenta con prucbas de laboratorio que sirvan para determi-
nar la cohesion vy el Angulo de friccion interna de los suclos, se podria emplear
los valores sigmentes (aproximados): el limo un = ¢ = 207 la arcna hameda
presenta un ¢ de 10 a 157 si la arena estid seca su ¢ es de 30 a 34" la grava v
la arcna cementadas presentan, humedas, un e de 34° con una cohesion de
(.25 kg}'::m:.
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Tabla 11.3 Taludes de reposo aproximados en los suelos

No sumergido | Sumergido
Arena limpia 1:1.5 1:2
Arena v arcilla 1:1.33 1:3
Arcilla seca 1:1.75 1:35
Gravas limpias i:1.33 I:12
Giravas v arcillas 1:1.33 1:3
Gravas, arenas y arcillas 1:1.5 1:3
Rocas duras 1:1 1:1

Tabla 11.4 Pesos volumétricos, aproximados,
en suelos naturales

Suelos himedos 1,760 kg/m’
Arcillas medias o duras | 1,920 kg/m’
Tierras saturadas 2,100 kg/m’
Tierras sumergidas i, 10 I':g.l'm3
Arcillas suaves I 600 I:g:."m‘le

Tahbla 11.5 Pesos volumétricos, aproximados, secos
maximaos

Tipo de suelo Bien graduado | Mal graduado

Arenas con limos | 1,920 kg/m® | 1,680 kg/m’
Arcnas con arcillas | 1,920 kg/m® | 1,680 kg/m’

Arenas 1,920 kg/m® | 1,760 kg/m®
Gravas 2,080 kg/m’ 1,840 kg/m’
Limos inorginicos 1,600 kg/m*
Limos orgdnicos 1,350 kg/m’

VALORES APROXIMADOS QUE PUEDEN SER DE UTILIDAD
PRACTICA EN ESTUDIOS PRELIMINARES

Humedad optima = wg = LP. = 1 5%

Indice plastico [/ = O 838L1L — 4.2 sceun Black (1962)
Modulo de vasticidao dindanuco 2= E (estatico) = 14
Mddulo de elasticidad estitico = 8§ CBR
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Tabla 11.6 Relacidn entre ¢l valor de N de la prueba
de penetracion normal y la resistencia a la penetracidn
{g.) del cono holandés.

Tipo de suelo % {kg.l'cmzl t}_ﬁ: {lDI'I.IrpiEI]

Arena y limo 1.5a 3.5 | 1.5a 3.5
Arena fina amedia | 3.5a 50 | 35a 5.0
Arena gruesa 50a 7.5 | 508 7.5
Grava T75al50 | 7.5a 15.0

Profundidad de desplante de la cimentacién

~ 0.83 - 0.017/P)IP] - 4

D - = Dri:nmctms; IPen%yy, enTm /m’

i T,n

Capacidad de Carga Admisible en arcillas = 1.33 N Tm/m”.
Peso Vol. Seco Mdx. Normal = (94 + 0.15 L.L) 16.0184 kgfm-*.

Tabla 11.7 Probable expansion, basado en una presién vertical de 0.07 kgfem® (1.0 p.s.i),
como porcentaje total de cambio de volumen

Limite | Limite de | [Indice
Contenido coloidal | lguido | comntraccidn | pldstice | Expansion | Expansibilidad

% < 0.001 mm (%) (%) (%) (%)
< 28 > 70 < 11 > 35 730 Muy alta
20 — 31 51 —70 7—12 |25 —41|20—30 Alta
13 — 23 36 —50| 10—16 |15 —28 | 10— 20 Media

< 15 20 — 35 = 15 < I8 < 10 Baja
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Tabla 11.8 Datos aproximados

D'ﬂ

Suelo {mm) C, Cosx | Cumin
Arcilla
inorgdnica 0.001 — 2.4 0.5
Arcilla
orgdnica - — 4.4 0.7
Limo
orginico — — 3.0 0.55

Arcilla limosa
o drcilla arenosa | 0.003 10 a 30 1.8 0.25

Arena de fina a

gruesa, limpia .08 4ab 0.95 | 0.20
Arena limosa 0.02 5al0 0.90 | 0.30
Gravas 0.02 15 a 300 0.85 | 0.14
Arena de Ouwawa | 0.67 1.1 0.80 | 0.50

MODIFICACIONES AL VALOR “N” __ DE LA PRUEBA DE PENETRA-
CION NORMAL (S.P.T. ASTM D15

Los valores de “N”___ obtenidos en materiales no cohesivos deben ser corregidos,

20
segun Peck, por el factor: # =0.77 log .-f_’ donde g debe entrar en kg/eny',

La férmula no es aplicable cuando p sea menor a 0.25 kg/em”, En arcillas los
valores de “N”_ no se corrigen.

Ademis, en todos los casos el valor de "N”_ - debe modificarse por longitud
del vistago segiin la profundidad de los sondeos. 51 la profundidad del sondeo esta
entre 0y 4.0 m, “N”_ _ debe multiplicarse por 01.75; si la profundidad estd entre
4.0 y 6.0 m, multiplicar por (.85; si estd entre 6.0 y 10.0 m, multiplicar por 0.95.
Para 10.0 m o mds multiplicar por 1.0.

D¢ igual forma se aconseja que los valores de “N” _ obtenidos en sondeos a

[ A

cielo abierto deben multiplicarse por 1.15 por la carencia del sobrepeso.
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CAPITULO 12

Relacion entre esfuerzos verticales
y horizontales

Supdéngase un espécimen cilindrico de suelo de altura h y de didgmetro d, sujeto
a esfuerzos como los que se indican y llevado hasta la ruptura, y obsérvese la
relacién entre o) y o3, en la que o, es mayor que oy {ver figura 12.1a).

|

| |
| }_ﬁ 7N
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Figura 12.1a

Figura 12.15
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Si los esfuerzos principales o, ¥ o5 son levados a un eje de coordenadas (ver
figura 12.1b) se puede con ello representar un circulo llamado Circulo de Mohr,
como ya es sabido.

Si lo mismo se hace con varios especimenes de suelo, aumentando cada vez
el valor de oy, se podrd construir una serie de circulos —como se indica en la
figura anterior— y trazar una envolvenie comin que se llama curva o linea de
resistencia intrinseca del material, y que representa la ecuacion de Coulomb ya
antes indicada.

Cuando una circunferencia de esfuerzos como la 8 no toca a la linea envol-
vente, ello indica que no hay en el espécimen ninguna seccidn en la que se satis-
faga la condicidn de rotura de la ecuacién de Coulomb (ver figura 12.2).

Por otro lado, una circunferencia gue corte a la linea de resistencia intrinse-
ca ¢s imposible, ya que se tendria un valor mayor que 7. Asi pues, sdlo las cir-
cunferencias tangentes a la linea de resistencia intrinseca representan esfuerzos
de rotura.

Del diagrama de Mohr, de uno de los especimenes sometidos a esfuerzos
de compresion triaxial se tiene (ver figura 12.3):
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Del tridngulo ABC:

Oy — Oy ﬂ'|+ﬂ".|
—— = (¢ Ol @ ) sen ¢
2 2
a, + a
gy — o3 = 2 {c - col ¢ + I Ly sen ¢

g — 03 = (2crcolg + op + oy ) sen g = 2¢ - col ¢ sen ¢ +

+ o sCn o + og SEN @
¥ COMO COl ¢ * SEN ¢ = C08 ¢

gy — @y = 2o cos g + o) sen g + gy SeN g
O =— 0y SeN ¢ = 0y + oy sen g + 2 *c ' cos ¢

gy (1 —sen @) = a1l +seneg) + 2 ¢ cos e

| + sen CO%
ﬂ_l=d3—‘|‘}+1_f1—'p
| — sen ¢ | — sen ¢

Por trigonometria se sabe que:

| + sen ¢ = ( cos @ )2

= tan’ (45 + i] = Ny = valor de influen-
| — sen ¢ | — sen ¢ 2

cia. Por lo tanto:
g = a3 Ng 4+ 2 oodNe

En la ecuacion anterior, 51 4y = 0 se tuene la prueba de compresion axial
no confinada y entonces:

a =2 - ovNg

Si ademds de que o; sea igual a cero, se supone a ¢ = 0 (caso correspon-
diente a las cldsicas arcillas blandas, que se comportan como si ¢ fuera igual
d cero), entonces:

ag=21"c=gq,
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de donde se desprende que el valor de la cohesion de las arcillas blandas puede
determinarse con la prueba de compresion axial no confinada, como ya se ha
indicado anteriormente.

c=05¢q,

en la que g , es el esfuerzo de ruptura a compresion axial no confinada.
Ahora. si en la ecuacidn:

oy = a; - Ng + 2 ¢ VNg
se hace a ¢ = 0, caso de las arenas limpias y secas, entonces:

a = o3 * Neg
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CAPITULO 13
Empuje de tierras

MUROS DE SOSTENIMIENTO

Las personas que ya han leido acerca de la teoria sobre el empuje de tierras sa-
ben que el uso de dicha teoria para calcular la presion ejercida sobre un muro
de sostenimiento es justificable Gnicamente en ¢l caso en ¢l cual sean satisfechas
las siguientes hipdtesis:

a) El muro puede desplazarse por giro o por deslizamiento en una distancia
suficienie como para que se pueda desarrollar toda la resistencia al corte
del relleno o terraplén.

b) La presion de poro, dada por el agua, en un suelo no sumergido es des-
preciable.

¢) Las constantes del suelo que aparecen en las formulas del empuje tienen
valores defimdos y pueden determinarse con exactitud.

Generalmente, todo aguel muro de sostenimiento que no esté rigidamente
empotrado en su parte superior puede ceder lo suficiente como para satisfacer
la primera condicidn impuesta. Sin embargo, para que quede satisfecha la segun-
da condicidn es necesario que el sistema de drenaje del terraplén o relleno sea
eficientemente proyectado y construido.

De igual manera, para que pueda quedar satisfecha la tercera condicidn, el
material del relleno debe ser estudiado antes de provecta® el muro de sosteni-
miento, asi como que dicho material sea colocado con cuid. do vy no simpiemente
colocado, ya que en este dltimo caso no puede ser determinada la resistencia al
esfuerzo cortante del suelo con la precision requerida.

187
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Si el material que va a servir de relleno se coloca en estado suelto o no es
drenado en forma adecuada, sus propiedades cambian en cada estacion, y duran-
te el curso de cada afio pasa por estados de saturacidn parcial o total, alternados
con estados de drenaje o desecacidn parcial, haciendo que cambie ciclicamente
el valor del empuje, cambios que no reciben ninguna atencidn en las teorias cld-
sicas del empuje de tierras.

Sin embargo, en obras pequefias, como son los muros de sostenimiento para
caminos, seria antiecondmico ajustar el proyecto y la construccién de los mis-
mos a las condiciones gque requiere la teoria, y por tal motivo dichos muros son
proyectados a base de reglas semiempiricas para estimar el empuje.

Por el contrario, st un muro de sostenimiento constituye una parte muy im-
portante en una obra grande, o si la altura del muro es mayor de 6 cm, es mds
econdmico determinar las propiedades del material del relleno, utilizar buenos
y adecuados procedimientos de construccién y calcular el muro para que resista
solo el valor tedrico del empuje de las tierras.

Para proyectar muros de sostenimiento es necesario determinar la magni-
tud, direccidn y punto de aplicacion de las presiones que el suelo ejercerd sobre
el muro.

Supdngase un terreno en el que, en un momento determinado del proceso
geologico de la formacidn del mismo, se sedimentd el estrato que se encuentra
a la profundidad Z. 5i se llama v, al peso volumétrico del suelo en su estado
natural, la presidn intergranular a la profundidad Z serd igual a v, - Z (ver figu-
ra 13.1).

Una molécula situada en el estrato mencionado y colocada como se indica
cn la figura tenderd a acortarse verticalmente con una deformacion unitaria igual
ay,.Z/E, yaque E = o/&, de donde & = o/E = v.Z/E, en la que E es el md-
dulo de elasticidad del suelo, y tenderd a dilatarse horizontalmente en todas di-
recciones con una deformacidn unitaria igual a w.y,.Z/E. Sin embargo, si se
supone que la capa es indefinida, la molécula no podra dilatarse, confinada por
¢l resto del suelo de la capa en estudio, sometida toda ella al mismo régimen
de compresidn,

R IS L B P P S R Y IR FEy

Yo - £ £

l‘l"ﬂ , T.n . z — H*‘Kn . T“ . E i‘_ ——

TIKU‘T:‘I'E
Yn - £

Figura 13.1
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La tendencia impedida de la molécula que debe dilatarse dard origen a una
compresidn horizontal uniforme en todas direcciones del plano, que recibe el nom-
bre de empuje en reposo vy que serd igual a Ky, Z, siendo K, el coeficiente de
empuje en reposo cuyo valor se va a calcular.

La dilatacién horizontal unitaria de la molécula de la figura anterior, en el
sentido paralelo al plano del dibujo, que, como se ha dicho, debe ser nula, serd
igual a la suma de los siguientes términos:

o z
a) Por compresion vertical RS

Ky v
b) Por empuje en reposo en el sentido que se ha considerado —o =

c) Por el empuje en reposo en el sentido perpendicular al plano del dibujo
wky Yool
E 1
...E{H.T'“E—Ku“f'nf"i" we K,y =0
Muluplicando por E y dividiendo por y-.Z se tiene:

u— K, +uk; =0
- K, {1l —u)y =0

u— K, (1 — u)
K, = - L oumbiénK, = 0,00 /P + 0.4 paralP de 0 a

40% y K, = 0.001 /P + 0.64 para /P de 40 a 80%.

Tabla 13.1 Relacidn o médulo de Poisson, aproximado, para
diferentes materiales

Material u
Arcilla hiimeda 010 a 0,30
Arcilla arenosa 0,20 n .35
Arcilla saturada (.45 a 0.50
Limo 0.30 a 0.35
Limo saturado 0.45 a 0.50
Arena suelta 0.20 a 0.35
Arena densa 0.30 a 0.40
Arena fina 0.25
ATENA gruesa 015
Rocas 0.15a0.25
Loess 0.10 a 0.30
Concreto 0.15 a 0.25
Acero (.28 a 0.31
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Figura 13.2

Supdngase ahora en un terreno natural que se encuentra en reposo se hinca
hasta una profundidad indefinida una pared muy delgada pero infinitamente rigi-
da, de tal manera que no se produzea ninguna alteracién en el estado de esfuer-
zos de €l. Una vez hecho esto, higase desaparecer la parte del terreno que se
encuenira a uno de los lados de la pared. Debido a que ésta se encuentra sujeta de
modo gue no pueda expenmentar mngin movimiento, el estado de esfuerzo de la
otra pante quedard inalterado, o sea que no variard. Esta pared puede asimilarse en

este momento a un muro de sostenimiento de tierras (ver figura 13.2).
El empuje gue sufre debido a las tierras es horizontal, crece linealmente con

la profundidad v es igual a K, - v - £. El problema parece sencillo, ;verdad?
Sin embargo, no lo es tanto.

Supdngase una pared rigida vy sujeta de modo gue no pueda experimentar
¢l menor movimiento, tal como se ilustra en la figura 13.3.

El caso es el mismo de la pared estudiada anteriormente. Supongase ahora
que por medio de un mecanismo se retira la pared una cierta distancia &. El talud
del terreno se deforma y aparecen en el suelo esfuerzos cortantes (ver figura 13.4),
los cuales, en el supuesto de que puedan ser resistidos por el terreno, conducen
a una disminucion del empuje sobre la pared. Si se retira la pared lo suficiente
pierde contacto con el talud, de manera que el empuje sobre ella es nulo y todos
los esfuerzos de corte los toma el suelo,

&
;j:_::é‘_, "ﬁ E’

N~ 7

N7
e H 1

Figura 13.3
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Figura 13.4

Por el contrario, si se hace avanzar la pared contra el taled una longitud A
(como se indica en la figura 13.5) con respecto a su posicidn primitiva, también
se producen esfuerzos de corte en el terreno que, en esta ocasidon, hacen aumen-
tar el empuje, en funcion de A, de manera indefinida,

Asi pues, se puede ver que el empuje de tierras en un terreno que pueda
resistir ilimitadamente esfuerzos de corte depende de los movimientos de la pared.

El empuje de tierras que se efectia sobre un soporie que resiste, cediendo
una cierta magnitud que depende de sus caracteristicas estructurales, se llama
empuje aclive, que —como ya se vio— puede variar del empuje en reposo del
suelo hasta cero.

El empuje que actda sobre una pared que avanza contra el talud se llama
empuje pasivo, v puede varar desde el empuje en reposo hasta infinito.

Sin embargo, como un terreno en sus condiciones reales tiene una resisten-
cia limitada a los esfuerzos de corie, el empuje en muchos casos no puede anu-
larse y nunca puede llegar a ser infinito.

Asi pues, el problema prictico consiste generalmente en encontrar el empu-
Jje active minimo del terreno sobre el muro para construir éste con la capacidad

SRS R R 'I'ﬂ

i -.._____-____._..__.-""

Figura 13.5
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precisa para resistirlo, o bien encontrar el empuje pasive mdxime para proyectar
un anclaje o apoyo con las dimensiones necesarias para transmitir el esfuerzo
(ver figura 13.6).

Teoria de Rankine. 5S¢ funda esta teoria en un caso particular de material
no cohesivo, v para el cual la teoria puede considerarse como exacta. Sin embar-
g0, para otro tipo de suelo la teoria es sélo aproximada.

Supdngase una masa de suelo sin cohesion (arena) de longitud infinita, en
direccion perpendicular al dibujo, descansando sobre una base perfectamente lisa
y limitada de manera lateral por dos paredes también perfectamente lisas que pue-
dan desplazarse lateralmente {ver figura 13.7).

Se supone que en el momento inicial el suelo se encuentra en estado en reposo,
lo que queda representado por la circunferencia de linea punteada en la figura 13.8.

Supdngase ahora que las dos paredes que limitan el terreno experimentan
un movimiento, manteniéndose verticales pero alejdndose una distancia AB, como
s¢ muestra en la figura 13.9.

Debido al alejamiento de las paredes verticales en una cantidad AB, la com-
presidn horizontal disminuird en una cantidad de o = E. AB/B, va que E = o/E,
o sea que 0 = EE; por lo tanto, la compresion horizontal serd de:

AB

Kn'TnIE'ET

Figura 13.7
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Figura 13.8

51 el movimiento de las paredes continda, la compresion horizontal, o sea
el empuje del terreno, sigue disminuyendo hasta que la circunferencia de Mohr,
que representa el estado de esfuerzos del terreno en todos los puntos a una pro-
fundidad £, llega a ser la dibujada a linea gruesa, que es tangente a la linea
de resistencia intrinseca. En este momento la condicidn de rotura del suelo se
cumple simultdineamente en todos v cada uno de los puntos de la masa del sue-
lo situado a la profundidad Z. A este estado particular que el terreno alcanza
se le llama estade acrivo de Rankine, y se caracteriza porque las lineas de desli-
zamiento consisten en dos familias de rectas inclinadas 45" — /2 respecto a
la vertical.

El esfuerzo que se gjerce en ese momento se llama empuje activo unita-
rio minimo, que el suelo puede ejercer sobre la pared en esas condiciones. A
contingacion se indica como puede obtenerse dicho valor minimo de empuje
activo.

Al estudiar la relacion entre o) y o1 se encontré que para suelos con co-
hesion:

o, = 0y Ng + 2 ¢VNg

Figura 13.9
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De la expresién anterior se desprende que:

) 2 - evNp
0y = — ¥ como:

Ng Neg

— CO% @ .
VNg = ——— — sg tiene:
| — sen @

- cos @
r c ———————————
o 1 — sen ¢ o 2-c
oy = — —
N COS ¢ COS N, VN,

]l —sene | — sen ¢

0 2c

N, VN,

Por lo que la presion horizontal a la profundidad Z se puede representar asi:

F 2c A 2c
N, VN, I + sen ¢ VN,

1 — sen ¢

Para el caso especial de Rankine, en que la ¢ = (&

- 2 1 — sen
Py = 1 =’r‘3‘—w=ﬁ,,"?‘l'queeslu
1 + sen ¢ 1 + sen ¢
1 — sen ¢

llamada presién activa de la arena. Esta presion es triangular v crece con la pro-

fundidad.
Y de ahi que el empuje activo total serd:

£ 1 —sen +Z8 1 —sen - 20
E, =52 =. "P="I‘ . 'P=.‘L'AT
2 | + sen ¢ 2 1 + sen ¢ 2

cominmente, reemplazando £ por h:

= S
Ey = — : MY = T an? 45—E).
2 I + sen 2 P

Supdngase ahora, nuevamente, ¢l mismo suelo sin cohesion dentro de las
dos paredes ¥ en las mismas condiciones ya conocidas (ver figura 13.10).
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Figura 13.10

5S¢ supone ahora, también, gue el suelo se encuentra en estado de reposo,
representado por el circulo de lineas punteadas (ver figura 13.11).

51 se hace que las paredes se acerquen una a la otra, a partir de su posicion
inicial, una distancia AB, la compresién horizontal aumentard y serd igual a
K,y Z + E. AB/B, aumentando con AB hasta que la fluxién plistica se esta-
blezca en todos los puntos del suelo, segin dos familias de rectas que forman
un dngulo de 45 + /2 con la vertical. El estado del suelo en ese momento es
el estado pasivo de Rankine, y la compresidn horizontal el empuje pasivo unita-
rio mdximo, K, yZ, también proporcional a la profundidad.

La expresion para valorizar el empuje pasivo se puede obtener de la misma
manera que para el empuje activo, y a continuacion se describe cémo: se dibuja-
ri el circulo de Mohr para el caso general de suelo con cohesion (ver figura 13.13).
Del tridngulo ABC:

gy — ) Ty + o
—=I::£“E1][rp+—i—'-}5ﬂﬁq:l

gy — 0 = 2 ¢ col g sen ¢ + oy 5en ¢ + 0, sen ¢
gy — @) = 2 ¢ cos ¢ + gy 5en ¢ + 0 5en ¢

07 — 03 SEN ¢ = 0y + oy sen @ + 2:¢ * COs ¢

Figura 13.11
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oy (1 —sen ) = oy (1 + seng) + 2 ccos ¢
a; (1 + sen ¢) +1'r:-cus-p

Jy =

1 — sen ¢ 1 — sen ¢
n;=u.-Np+1-c~fE

r—t‘ . Ccobf ¥ —
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Para un suelo en el cual ¢ = O, se tiene:

| + sen . .
pz=-;,r-2-—~——-——-ﬁ=KP-T-E.queeslapresmnpa5wa,
1 — sen ¢

El empuje total pasivo a la profundidad £ para un suelo no cohesivo serd:

Z Z* 1 + sen - 2
EP=T'E'—‘K|:=T ’ F=T =m3(45+i)_
2 2 1 — sen ¢ 2 2

CALCULO DE LA ALTURA CRITICA
(H,) DE UN TALUD VERTICAL

La altura critica de un talud vertical, o sea la profundidad del mismo hasta la
cual se sostiene por si solo sin necesidad de sostén lateral, se puede obtener de
la ecuacion ya conocida

:r1=n3*.“-’ga+2cw'rﬁ;

3 = —— — —— = ——— =0
TN, TN, TN, N
de donde:
¥a * H, 2-c
= . r lo tanto
N,l,. \J'I'JHH'_:, ¥ P’“
- N 2
H,: _ 2¢ o [ . ".'I'Fu,
Yo VN, ¥,
1 + sene .
Como VN, = [—————, si ¢ = 0, suelos cohesivos, entonces,
| — sen ¢
w'ﬁfp = 1, ¥ en consecuencia:
H = 2
¥n
- '!\.—
H,
S P

Figura 13.14
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Ahora, empleando el valor de H. en ¢l estudio de E, se tiene (ver figura

13.14):
2 ¢\
Y (ﬁ — )
Yo lh — H)® " n

Ey = AT “ Ky

2 2

Como K, = 1, porque ¢ = O, se tiene que:

Ea=j““( — If)'
2 ¥n

¥ su punto de aplicacion estard a una aliura de:

. h—H, W h 2
! 3 3 3 3y,

De la ecuacidn del empuje activo anterior y de la ecuacion del empuje activo
obtenida al tratar la teoria de Rankine de que:

=T"721_l—senqp 2¢

2 1 + sen ¢ -.'E

Ey

se deduce que el empuje activo transmitido por un relleno de arcilla sobre un
muro s menor que el provocado por un relleno de arena, lo que redundaria en
un muro mus delgado. Sin embargo, la experiencia ha demostrado que no es asi; lo
anterior se¢ debe a que en muchos aspectos la resistencia de las arcillas, producto
de la cohesidn, se asemeja a una friccion viscosa, y el efecto del movimien-
to del muro, que es una de las hipdtesis en que se basa la presidn activa, como
va s¢ ha visto antes, se modifica considerablemente cuando el relleno contiene
arcilla.

Con un fluido ideal, aun despreciando la friccidén viscosa, la presidn lateral
no seria afectada por el movimiento del muro. Ya se ha visto que para un muro
de sostenimiento para un relleno de arena un pequeno movimiento del mismo
es suficiente para desarrollar en la arena una resistencia al corte, que reduce la
presion desde el valor en reposo hasta el valor activo. Consecuentemente, con
un movimiento estable, la resistencia debido a la cohesion decrece y la presidn
lateral crece, o sea que la presion lateral sobre un muro que sostenga a un suelo
arcilloso serd menor dnicamente si el valor de la cohesion del mismo no cambia.

Como es 16gico pensar que resulta impraclico provectar un muro permanen-
te para que tenga un movimiento continuo, se considera conveniente reducir el
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valor de la cohesidn en el cdlculo del esfuerzo de corte del suelo a que se preten-
de sostener, con lo cual la presion activa debido al relleno de arcilla se acerca
bastante a la misma provocando un fluido que tenga el mismo peso que la arcilla;
lo anterior significa que si se gquiere construir un muro gue no s¢ mueva o flexio-
ne con la presién de un relleno de arcilla, éste debe ser disefiado para resistir
la presién de un liquido pesado y, por tanto, ser mucho mds resistente que aguel
disefiado para sostener un terraplén no cohesivo. La distribucidn de presiones
serd hidrostitica y provocada por un fluido con peso volumétrico igual al del suelo;
por lo tanto, el empuje serd:

2
"."n'h
E. =
A 2

en donde v, ¢s el peso volumétrico del fluido equivalente.

En el caso de los suelos mixtos (mezcla de suelos arenosos y arcillosos) es
conveniente despreciar la cohesidn, utilizar sélo el menor dngulo de friccidn in-
terna caracteristico de estos materiales y aplicar la ecuacion general de Rankine,

Por otro lado, suelen presentarse algunas condiciones especiales en la priic-
tica relativas al empuje de tierras. Una de ellas corresponde al caso de que el
suelo que se va a sostener con ¢l muro s¢ llegue a saturar debido a que el agua
gravitacional suba el nivel fredtico hasta la superficie del relleno, como se mues-
tra en la figura 13.15.

En estos casos el empuje activo de los suelos viene dado por la formula:

il — 1
fashr ks Tzh 'i+::j i Twzh'

Otro caso surge cuando ¢l suelo del terraplén que se desea sostener se llega
a saturar por capilaridad, debido a que el nivel fredtico se encuentra a tal profun-
didad que provoca la saturacion del suelo por capilaridad (ver figura 13.16). Ya

N.F.
5T —_—— -
LT ey P Ao

it

= = rmLm«

|-—F1 ~4-P24
Figura 13,15



IH EMPUIE DE TIERRAS

S T =SF I ¥ P Y T S LS Wy

Figura 13.16

se sabe que en estos casos la presidn intergranular se aumenta, tal como se traté
en €l capitulo correspondiente a presiones totales, neutras e intergranulares. En
la prictica, el empuje lateral activo, cuando el suelo se encuentra saturado por

capilaridad, se calcula por la férmula:

Durante la construccion de los muros de retencion de tierras @5 necesaro
proveerlos de drenes, que pueden ser de diferentes tipos, como los ilustrados en

las figuras 13.17a vy 13.17h
Cuando tras el muro el material gqueda formado por arcillas expansivas, es

conveniente colocarle colchones dobles formados por filtros que drenen eficien-
temente (ver figura 13.18).

T T A L e T
TR A T Py N o ot g, - P M:‘ﬂ'l
Gravas ©f WA cEpesDe ! :
de (L3} m. como drem Y Fara——y )
kengitdinal i .

Figura 13.17a Figura 13.17b
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» ~ Llave de anclaje

Figura 13.18

EFECTO DE LOS SISMOS SOBRE EL VALOR
DE LOS EMPUJES DE TIERRA

Cuando se proyectan muros de retencion de berras en zonas sismicas es conveniente
considerar el efecto temporal que la vibracion del suelo produce sobre el valor de los
empujes clisicos de tierras debido al sismo. Aunque durante un sismo el muro de
retencion de tierras normalmente se mueve en conjunto con el suelo que detiene, [a
aceleracion de los dos elementos —muro y tierra— puede no ser simultinea y en-
tonces se incrementa el valor del empuge de las tierras debado a la inercia. Para
alturas moderadas se acostumbra considerar, por efecto del sismo, un aumento de
10% en el valor del empuje convencional, con lo cual se supone que el muro funcio-
nard bien, o considerar un empuje equivalente al peso de la cuna de empuje activo
multiplicado por un tercio del coeficiente sismico bdsico.

Condiciones comunes de empujes activos

A continuacidn se anotan los valores de algunas condiciones comunes del empuje
de tierras:

!, Superficie horizontal del rerreneo.

R TR
W 4 I-I-"n#

Figura 13.19
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2. Superficie inclinada del terreno:

%

& 2
_E'H" Jros i —Neosi—cos
& 2 cad mm;‘:n;l—cu?g

3. Terreno con sobrecarga uniforme:

H f E.=K -y H. ke
%E-_‘} EH :iT Er=Ei + E2 : "
L %H!E‘r‘,ﬁ LA (pH+30N)

..a-":.’rl.r"'; E _H.J_T_\%_L LgH+ 2 pn)

______ TITITLIIA T~
T /Z’ CARGA UNIFORME T Ey=K p 1o H2/2

e

4. Terreno con carga concentrada:

Paro taso Bclive -

W= H Taal45%-92 |- H/2 t‘ " i,ll-lzﬂ Tania 85~ §/2 ),

H Tan 145 §r2)

—

sCARGA {DMOENTRADA

h— x |

w S
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S {2
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S¢ puede hacer la siguiente relacion aproximada.

E W+ L W + L
1 = '..ET=.E:|—
E, W W

donde:

£y = Resultante total debido a la presion del terreno v de la carga concentrada.

E, = Resultante de la presion del terreno solo.
W = Peso de la rebanada que deshza, por unidad de longitud de muro.
I. = Sobrecarga concentrada.
Asumiendo que la falla se produce a un dngulo de 45% — /2, se liene:
- H* 1 — sen - 1?
E, = 1o : L L [ L.
2 1 + sen ¢ 2 2
Sustituyendo en la ecuacién anterior:
; Yo 1 'Ian(45“~£)+.{.

..H .
ET=‘JL-"-——'L'1|1‘ (45“-—£)+L-tan (45“—£)-
2 2 2

5. Facrores de sepuridad:

A los factores de seguridad se les puede interpretar de la siguiente manera;

Menos de 1.0 — Inseguro.

De 1.1 a 1.2 — De dudosa seguridad.

De 1.3 a 1.4 — Satisfactorio para cortes v terraplenes, pero dudoso para
presas.

De 1.5 a mas — Seguro.
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Figura 13.23

Cando los muros no tengan la suficiente libertad para permitir ¢l desarrollo de
las presiones activas, las presiones sobre los muros se verdn incrementadas al ac-
tuar la presion de tierras en reposo.

Para el cilculo se considera la presion inducida por el suelo en estado en
reposo con un coeficiente de A7, = 0.6,



CAPITULO 14
Teoria de la consolidacion

Los suelos, al igual que los otros materiales usados en la construccion, sufren
deformaciones bajo el efecto de un esfuerzo aplicado sobre ellos. Sin embargo,
si se considera que la mayoria de los materales son elasticos, la relacion que
existe en los suelos entre esfuerzos v deformaciones es mds complicada.

La deformacidn que sufre un suelo bajo la accidn de una carga no se presenta
inmediatamente después de la aplicacion del esfuerzo, tal como sucede en los
materiales eldsticos, ya que para el reacomodamiento de las particulas, que es
la parte principal de la deformacidn, necesita expulsar parte de los fluidos que
contiene el suelo, y si el agua constituye la mayor parte de los fluidos y el suelo
¢s poco permeable, la expulsidn de dicha agua requiere mucho tiempo.

Cuando un proyectista de cimentaciones observa que el terreno sobre el cual
va a desplantarse una estructura estd formado por una capa de arcilla blanda,
generalmente toma todas las precauciones necesarias a fin de evitar que la es-
tructura sufra asentamiento excesivo. Sin embargo, si en la superficie existe
un espeso estrato de arena y bajo dicho estrato se encuentra una capa de arcilla
blanda, muchos proyectistas creen que el asentamiento de la estructura depen-
derda exclusivamente de la naturaleza del suelo situado inmediatamente debajo
de la misma, v por ello, si la arcilla blanda se encuentra situada a mas de 3 m
por debajo de la cota de desplante, su existencia no tiene importancia, sin consi-
derar que la consolidacion gradual de la arcilla por el peso de la estructura puede
originar asentamientos excesivos y desuniformes.

Debido a la frecuencia con que han aparecido asentamientos no previstos,
originados por este tipo de fendmeno, la compresibilidad de los estratos confina-
dos de arcilla ha recibido una creciente atencidén durante los dltimos afios. Debido
a ello se han elaborado métodos que permiten estimar la magnitud v distribucidn
de los asentamientos, de modo que si se considera que ellos resultan excesivos
se pueda modificar el proyecto de la cimentacion.

205
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Con ¢l fin de establecer la relacidn entre la presion aplicada de un suelo y
su reduccion de volumen, y entre esta deformacion y el tiempo necesario, para
que se verifigue, se recurre en el laboratorio a la prueba de consolidacion unidi-
mensional, originalmente ideada por el Dr. Karl von Terzaghi, a quien se debe
la teoria de la consolidacidn.

La prueba consiste en aplicar carga a un espécimen de suelo confinado late-
ralmente, de tal manera que se deforme en una sola direccion. Para la ejecucion
de la prueba existen varios modelos de aparatos; sin embargo, uno de los mds
comunes ¢s el disefiado por el Dr. Arthur Casagrande y conocido como consoli-
dometro de anillo libre.

El aparato consta de un anillo rigido (A) dentro del cual se coloca el espéci-
men de suelo (S), que se protege en ambas caras circulares por medio de piedras
porosas (F) que permiten la salida del agua del espécimen al ser comprimido éste
(ver figuras 14.la, b y ¢). El conjunto se coloca dentro de un cilindro (C) en
el que puede ponerse agua si se desea mantener el espécimen saturado. La carga
al espécimen se aplica mediante el sistema de placa, marco y colgador de pesas
que puede apreciarse en la figura 14.2 del consolidémetro.

Las deformaciones que sufre el espécimen bajo una carga aplicada se regis-
tran en un micrometro, y un crondmetro permite conocer el tiempo gue transcurre
para alcanzar la deformacion producida por un incremento de carga. La carga
s¢ va aplicando en incrementos elegidos, de tal manera que cada uno de ellos
duplique el valor de la presidn anterior. En el laboratorio son muy comunes las
presiones de 0,125, 0.250, 0.500, 1, 2, 4y 8 kg}'cmz aphicadas sucesivamente.
Para cada uno de los incrementos de presidn se lleva un registro de la forma
como progresa la deformacidn a través del iempo, haciendo uso del micrémetro
v del crondmetro, como se muestra en la tabla 14.1, en la cual se representa una
parte de los resultados de la prueba en estudio.
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Figura 14.2.

Con los resultados obtenidos se construye una grifica en papel semilogaritmico
que permile conocer, entre otras cosas, el tiempo en el cual se ha alcanzado la
consolidacién completa del espécimen bajo el incremento de carga correspon-
diente (ver figura 14.3). Este es un dato importante para saber cudndo se debe
agregar el siguiente incremento de carga.

La grifica asi obtenida (una grdfica para cada incremento) recibe el nombre
de curva de consolidacion, v, de acuerdo con Terzaghi, la zona AB de dicha curva
representa el proceso de deformacidn del suelo gobernado por la expulsion del
agua de los poros y que €l llamé consolidacidn primaria. La zona BC correspon-
de a un proceso de deformacidn cuyo origen no es del todo conocido aln, pero
que se atribuye al reacomodo pldstico de las particulas del suelo. Terzaghi llamd
a esta parie del fendmeno consolidacion secundaria. El punto B corresponde ted-
ricamente al tempo en el que la presion del agua de los poros (presion neutra)
del espécimen se ha disipado casi completamente; en ese momento se considera
que la presidn total p aplicada estd siendo soportada por las particulas del suelo
y se verifica la ecuacion:

P = Pi

siendo p la presion total originada por la carga y p, la presion intergranular o
efectiva soportada por las particulas. Se dice entonces que se ha logrado el 100%
de consolidacion primaria. Terminada la prueba de consolidacion del espécimen
bajo el dltimo incremento de carga se tendrd una serie de valores de deformacio-
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Tabla 14.1 Registro de cargas en una prueba de consolidacién unidimensional

FPresion sobre el espécimen: Presidon sobre el espécimen:
p=0.125 kg/em*. Incremento de p=0.250 ke/em®. Incremento de

presion=AP=0.125 Kg/cm® presién=AP=0.125 kg/em’,
Tiempo Lectura | Defor- Tiewmime Lecricra Le fonr-
Fecha | MHora fransew= | en ool i) macidn || Fecha | Hora frpnsen- | oon oo mi- | macidn
Fride crdmerra | en i Friader crdwietre | e mm

en mm en min

Jun It H:50 0.0 seg.| 11433 (KN Jul. 2 K:50 0.0 seg. 11204 b, (W00
5.00seg. | 11,342 0.091 S0seg.| 11.23] 0.063
100 seg. | 11339 R MO seg. | 101.2107 (b 057
15,0 seg. | 10337 (s 5.0 seg. | 11.222 072
200 seg. | 10,336 0057 0.0 seg 2 0075
15.0 seg. | 10,334 0, 250 seg. | 101218 00T

0.0 seg. | 11.333 | 0.100
45.0seg.| 11331 | 0002
1.0 mam, | 10,3249 0. Bt
1.5 min.| 11.328 | 0.105
20min.| 11326 | 0.109
I0min.| 11322 | 0011
4.0 min.| 11.320 0.113
60 min.| 11,317 | 0016 6.0 min. [ 10,200 | 0094
9.0 min.| 10316 onT
120 mun.| 101.315% O.118
160 min. | 11,314 [
2000 mun.| 11,313 0. 120k 2000 muin 11.018 ON7s
250 min.| 11312 | 0,121
30.0 min.| 10300 | 0122
500 min.| 11309 | 0,124

1000 min. | 11,294 0139 1D man. | 11128 i, 166
12000 mim.| 11,294 o139 1200 manm, | 11130 0154
143000 min.| 11.2%4 | 0139 1430.0 min. [ 11032 0. 162

Jul 1 B30 | B40.0 mim.| 01294 [ O.139 Jul 3 | 1020 | 153000 minm.) 100032 0. 162

CURVA DE COMSOLIDACION

q H
=
¥ LIDAGION | |PRIMARI
s
H
< 2| |
- |6 min 0.2717
5 c
5 o 1 1
ﬁ"ﬁ%ﬂ“m N i 11
1 o 1 w®aa W00

TIEM PO, EN MIHUTOS

Figura 14.3.
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nes finales de cada prueba, es decir. medidas al finalizar la consolidacion bajo
cada incremento de carga. Conocidos el peso himedo, la humedad, ¢l volimen
v la densidad de los solidos se puede calcular su relacion de vacios nicial
haciendo los siguientes calculos:

P
| H = —&
% 'ID
2 H =H—H,
—LL H'..-'j EL
&= HA™ H

Donde: 1, = Vol. de vacios inicial o del espécimen; F, = Vol. de los sélidos del
espécimen;, P, = Peso seco de los solidos del espécimen; D = Densidad
absoluta de los sohdos del espécimen.

4. Para el primer incremento en la presion “p” que causa una deformacion

f
“AH”, el cambio en Ae, vale: Ae, = %1 El Aff, se obuiene de las

lecturas inicial v final del micrometro.
5. Se calcula la nueva relacion de vacios “e”, después de la consolidacion
debido al incremento de presion de “p,”.
¢, =g, — Ae
Para la proxima presion “p,” {lgual a Ia carga acumulativa por unidad de darca)
que causa deformacion adicional Af7, 1a “e,” al final de la consolidacion sera;

) AH,
EI = EI - ” . ¥ As1 succsivamente

Conociendo la relacion de vacios para cada incremento de presion, sc
forma una nueva grafica, a escala artmetica o a escala semilogaritmica, segun
se desea. Modelo de estas dos curvas se muestran en la hoja siguiente. Como
cn dichas graficas, para un incremento de presion mas o menos grande la
curva puede considerarse practicamente como una recta, Terzaghi designo
como Coeficiente de Compresibilidad a la relacion:

A e, =€
a=_—-—=_
’ A, Bp,=p

cencm” / kg,

que presenta la relacion de deformacion-csfuerzo del suelo sin tomar en cuenta
el tiempo, v que, geométricamente, cs igual a la pendiente de 1a curva relacio-
nes de vacios-presiones.

En la expresion anterior ay, es el coeficiente de compresibilidad: e,. p, son
la relacion de vacios y la presion en la etapa (1) v e,, p,, en una ctapa (2).

En cada grafica, que representa la curva de consolidacion para cada incre-
mento de carga (ver pagina 212), se escoge un punto de la curva, proximo al ¢je
de las deformaciones, se observa ¢l tiempo que como abscisa le corresponde v
s busca sobre la curva el punto cuya abscisa sea cuatro veces la del punto ori-
ginalmenie elegido. La diferencia de ordenada entre ambos puntos se duplica v
este valor se lleva, a partir del segundo punto mencionado, sobre una paralela
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al eje de las ordenadas, obteniéndose de este modo un tercer punto por el cual

se¢ hard pasar una paralela al eje de los tiempos, que ¢s la que define el 0%
tedrico de consolidacidn.,

El 100% tedrico de consolidacion queda definido por la interseccidn de la
tangente al tramo central de la curva con la asintota del tramo final de la misma.
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Definidos el 0% y el 100% tedricos de consolidacidn, el punto medio del
segmento entre ambos correspondera al 50% tedrico de consolidacidn. El tiempo
correspondiente a este porciento de consolidacion (tg) queda determinado por la
abscisa del punto de interseccion entre la curva y la paralela al eje de los tiempos,
trazada por el punto medio del segmento aludido (ver figura 14.5).

De la prueba de consolidacion se pueden obtener, ademds de a,, el coefi-
ciente de consolidacion C, y el coeficiente o constante de permeabilidad o
de conductividad hidrdulica K,,. Para esto se elabora una tabla (como la tabla

14.2).
En la tabla anterior se puede observar que el coeficiente de consolidacion

C, viene expresado asi:

0,197 HE

I5p)

C,

El valor 0.197 corresponde, precisamente, al llamado factor de tiempo T
para el 50% de consolidacién. Como se puede observar, T depende del espesor
de la capa de arcilla que se comprime (H,,), del coeficiente de consolidacién
(C,), del tiempo (f) que se requiere para que se presente un determinado porcen-
taje (L) de consolidacién (50% ., 60% ., etc.) v de la forma de drenaje que presente
la capa de arcilla compresible. La tabla 14.3 presenta los valores de T dados por
Terzaghi, segin los porcentajes de consolidacién requeridos,

Los factores tedricos T para diferentes grados de consolidacion U en por-
ciento se muestran en la tabla 14.3.

H Il il
I]'jntedric
2 [T ]
z 1)
-.E, b
3
i 0%
3
g
2
! :::"U'IEIEIH
T Di T r 10000 "ﬁ:ﬂuu

0.0 100.0
t imirutos)
Figura 14.5.
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Tabla 14.3
U (%) T U(%) T
{0 0 55 0.238
10 0008 6l 0.287
15 0.017 65 0.342
20 0.031 70 0.405
25 0.049 75 0.477
30 0.071 &0 0.565
35 .09 &5 0.684
40 0.126 ) 0.548
45 0.159 95 1.127
50 0.197 100 infinito

El valor de ~T" puede obtenerse, segin Hough, asi: T= ™ (U)? entrando
“U” en decimal. 4

La H,, depende de la forma de drenaje de la capa de arcilla, v asi se tiene
que para una via de drenaje:

C.t
T = ;- donde H, es igual a H
(Hy)
Para dos vias de drenaje:
C,r .
T = . pero en ésta H es igual a H/2,
(Hy)’
ORE s L]
Ham & K
RME o -
n—ﬂnl 1!'
R
] 1 -l.
T e ¥y

Arthur Casagrande, sometiendo repetidas veces una arcilla remoldeada a
ciclos de compresidn y descarga, obtuvo una serie de curvas e-log p como las
que se muestran en la figura de la pdgina 210,

En el primer ciclo el material remoldeado fue compactado bajo una presién
maxima py (curva I) y después fue descargado. Al volver a cargarlo en el se-
gundo ciclo, hasta una presién p; mayor que p, se obtuvo la curva II, y asi su-
cesivamente las curvas II1 y IV,
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En cada una de las curvas [, II, I1I y IV se observan (al volver a cargar)
dos tramos pricticamente rectos con una pendiente marcadamente distinta; los
de mdxima pendiente quedan casi sobre una misma recta que une a los puntos
Pis P2 ¥ Py a la que Casagrande llamé linea de compresidn virgen.

Los puntos py, p> ¥ py corresponden a los valores de las presiones a que
¢l material habia sido consolidado previamente a la descarga y les llamé presiones
de preconsolidacidn (P).

En los especimenes inalterados, extraidos de capas profundas del suelo, re-
sultan curvas e-log-p de la forma de las citadas en el pdrrafo anterior, y es posible
obtener, con buena aproximacion, el valor de la carga de preconsolidacién de
cada espécimen con el procedimiento sugerido por el mismo Casagrande, mismo
que puede observarse en la figura 14.6.
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Figura 14.6.
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CAPITULO 15
Estabilidad de taludes

ESTABILIDAD DE CORTES Y TERRAPLENES

Uno de los problemas que muy a menudo necesita resolver el ingentero de cami-
nos es el correspondiente a los fendmenos de inestabilidad de taludes en cories
y terraplenes.

Un talud de tierra no puede considerarse estable indefinidamente, porque
tarde o temprano la estabilidad que pueda presentar se pierde debido a los agen-
tes naturales tales como las presiones hidrostiticas, el intemperismo v la ero-
sion. Un aumento temporal de cargas, la reduccion de la resistencia del suelo
o una redistribucidn desfavorable de esfuerzos son causas que contribuyen de
una u otra manera a que el talud busque su posicién mids estable.

La estabilidad de los paramentos de un corie se confia a la resistencia propia
del material que los forma y al valor soportante del suelo subyacente al pie del
talud.

Cuando el material que forma los paramentos de un corte tiene un limite elds-
tico bien definido, la falla de talud consiste en el deslizamiento de una parte
de dicho paramento a lo largo de un superficie conchoidal bien definida que
puede aflorar al pie del talud o puede extenderse por abajo del corte y aflorar
a una cierta distancia enfrente del talud. A ese tipo de falla se le denomina desli-
zamiento y se observa tanto en materiales cohesivos como en los de poca cohe-
sion (ver figuras). Cuando el suelo ademds de ser cohesivo se encuentra en un
estado pldstico, o bien cuando se trata de materiales granulares sueltos y satura-
dos, es muy frecuente que la falla tenga las caracterfsticas de un escurrimiento
lodoso o flujo pldstico.

A menudo una falla por deslizamiento, una vez que ha dado comienzo el
movimiento, degenera en flujo plastico por haber perdido su estructura y elasti-

n7
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cidad el material que participd en el deslizamiento. Cuando el material que for-
ma los taludes se encuentra muy fracturado, o estd formado por blogues mal
cementados con suelos limosos erosionables, entonces se producen desprendi-
mientos de los estratos superficiales. A este tipo de fallas se les denomina de-
rrumbes o desplomes, es decir, se han clasificado las fallas de los taludes por
las caracteristicas del material que forma el suelo, pero también pueden clasifi-
carse de acuerdo con el tiempo en que se presentan. Cuando la falla ocurre du-
rante la construccidn del corte, ella se deberd, casi exclusivamente, a que la altura
del talud es mayor que la necesaria para que ¢l peso propio del suelo pueda ser
equilibrado por la resistencia interna del mismo. Cuando la falla del corte se pro-
duce algin tiempo después de efectuado aquél, es muy probable que en la inesta-
bilidad del mismo hayan intervenido causas variadas, tales como presiones
hidrostdticas, intemperismo y erosidn.

Es frecuente observar que al fallar una parte del talud a lo largo de una su-
perficie conchoidal se defina una nueva superficie de deslizamiento mads grande
alrededor de la primera falla, siendo posible que se produzcan hasta cuatro fa-
llas, una dentro de la otra (ver figuras 15.1a, b, ¢ y d).

Es necesario hacer notar que no siempre aumenta la estabilidad de un talud
a medida que se reduce su pendiente. Las presiones hidrostiticas alcanzan sus
valores mas altos en taludes con 55° a 60° de inclinacién y, como consecuencia,
es comiin encontrar que un talud de 1/2:1 es mds inestable que uno de 1/4:1,
o aun que el perfectamente vertical.

En cambio, el talud de 1/4:1 puede tener la misma estabilidad que el de 1:1,
y @ la vez puede ser mucho mds econdmico que este Gltimo.

A continuacion se presenta un método de cdlculo de estabilidad de taludes,
el cual estd basado en las siguientes suposiciones:

Figura 15.14
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1. El suelo tiene un limite eldstico bien definido.
2. La resistencia al esfuerzo cortante del suelo puede determinarse median-
te la conocida ecuacion de Coulomb:

r=c¢+ P tan ¢

3. La estabilidad del talud depende de la estabilidad de una seccién trans-
versal de dicho talud bajo las fuerzas W, Fy C.

4. La superficie de deslizamiento puede representarse con un arco de circu-
lo cuyo centro O es también el centro de rotacién del elemento.

METODO SUECO

Basdndose en las observaciones de la Comisidn Geotécnica Sueca acerca de las
fallas aparecidas en los ferrocarriles de esa nacidn, K.E. Petterson propuso un
meétodo de cdlculo de taludes que fue perfeccionado posteriormente por Fellenius.
El método, conocido por el nombre de Método Sueco, supone que la superficie de
deslizamiento de la cufia es cilindrica y que la rotacidn se produce alrededor del

centro del cilindro.

La figura 15.2 muestra una superficie de deslizamiento cilindrica con su centro
de rotacion, en el centro del arco abe.
Para determinar si ¢l talod es o no estable se siguen los siguientes pasos:

1. Se escoge un centro de rotacién aproximado haciendo uso de los datos
de la tabla 15.1, que representan el resultado de las investigaciones de
Fellenius para cuando ¢ sea igual a cero.

| DETERMINACION OE O [CENTHO DE ROTACION)
| Lo5 CENTROS DE roTagion
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Figura 15.2
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Tabla 15.1

Talud Angulo Angule Angulo
@ o &

0.58:1 6" 40° 29°

1:1 45" 37 28"
1.5:1 33947° 35 26"
2:1 26°34° 35" 25°
3:1 18°26° 35" 25°
5:1 11719’ 37 25

2.

3.

La cuiia de deslizamiento abe se divide en un nimero conveniente de ele-
mentos verticales, como se muestra en la figura 15.3.

Se determina el peso de cada segmento de suelo que achia en el centro
de gravedad de cada elemento, suponiendo para ello que la seccion que
se estd estudiando representa una rebanada del corte con un grueso 1gual
a la unidad. Se supondrd que cada uno de estos pesos actia sobre la base
de su segmento correspondiente, en donde se le descompone vectorial-
mente en una componente normal (F)) y otra tangencial (F) con relacion
a la superficie de deslizamiento.

Si el suelo de todo el talud es de propiedades homogéneas, se calcula el
valor total de la resistencia por cohesién multiplicando la cohesion unita-
ria por la longitud de la superficie de deslizamiento abe. Si existen varios

Csci

Gas Eci ian-I' ﬂ

= Wt

METODO SUECO SIN PRESIONES
HIDROSTATICAS

Figura 15.3
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estratos distintos, entonces se calcula para cada elemento la resistencia
por cohesion multiplicando la cohesion unitaria al nivel de la base del
elemento por el drea de dicha base.

La componente tangencial (W) es la que tiende a producir el desli-
zamiento. La componente normal (F,)) s¢ opone a este deslizamiento, por
aumentar la resistencia debida a la friccidn a lo largo de la superficie de
deslizamiento, siendo esta Gltima una de las fuerzas que contrarresta la
tendencia al deslizamiento.

De acuerdo con el concepto de la friccion, la resistencia a lo largo
de la superficie de deslizamiento debida a ella tiene como valor limite
F, - tan . También la cohesitn se opone al deslizamiento y actia a lo lar-
go del arco abe. La relacion que existe entre la suma de las fuerzas resis-
tentes y la suma de las fuerzas que estimulan el deslizamiento se define
como factor de seguridad,

o+ LF -tan

Factor de segundad = .5 =
LI

en donde ! representa la longitud de la base de cada segmento a lo
largo del arco abe. Cuando el material tenga un ¢ | 0, para encontrar el
circulo critico de deslizamiento es necesario seleccionar varios centros de
rotacidn y repetir el cdlculo anterior para cada una de las superficies
de falla correspondientes, haciéndolas pasar por el pie del talud. Cuando
el factor de seguridad de la cufia sea igual 0 mayor que uno, entonces
existe equilibrio entre las fuerzas que tienden a producir el deslizamiento
y las fuerzas que se oponen a €l; por lo tanto, el corte serd estable, Cuan-
do dicho factor sea menor que la unidad, el talud serd inestable y estard
en condiciones de que se produzca el deslizamiento.

Con este método se analizan varias superficies de falla probable, a uno y
otro lado de la primera superficie considerada, haciendo centros sobre la linea
OK que se dibuja segiin se indica en la figura de la pdgina 219, trazdndose, en
una grifica que se coloca arriba del diagrama de andlisis, los valores de los fac-
tores de seguridad y escogiendo en éstos el valor mds bajo con el cual se localiza
la superficie de falla mds probable y el factor de seguridad propio de todo el ta-
lud. Esto se ilustra en la figura 15.4

El método anterior no representa el andlisis tedrico preciso de los esfuerzos
que actian en el interior de los taludes, ya que hace caso omiso de las fuerzas
normales y tangenciales que actian en las paredes verticales de los segmentos.
Sin embargo, en calidad de procedimiento semiempirico ha dado resultados acep-
tables y tiene la ventaja de que es posible estudiar con €l superficies que no sean
forzosamente circulares, v, ademds, se pueden introducir en €l los efectos de las
presiones hidrostdticas (ver figura 15.4), como mds adelante se verd. Estas pre-
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Figura 15.4

siones existen en el agua que ocupa los poros del suelo y, por tanto, tienden a
separar las particulas, disminuyendo asi la presién intergranular y la friccidn.

Para hacer intervenir la presion hidrostdtica es necesario gue se estudien an-
tes las redes de filtracidn.

REDES DE FILTRACION

Las presiones hidrostdticas que actian en el interior de un talud se calculan por
medio de la red de flujo. Esta es una solucién grdfica de la ecuaci6n general de
escurrimiento de los liguidos a través de medios porosos. Sin entrar en detalles
respecto a la base tedrica para la construccién de las redes de flujo, ni de las
diversas analogias que pueden emplearse para resolver mecinicamente este pro-
blema, se especificardn a continuacion las condiciones que debe llenar una red
de flujo para que sea efectivamente la solucién a la ecuacidn de escurrimiento.
La red de flujo consiste de dos series de lineas que cruzan normalmente:
las primeras, que se dibujan con linea continua, representan la trayectoria del
agua v s¢ denominan [ineas de flujo; la segunda serie de lineas, normales a las
lineas de flujo, se dibujan con lineas punteadas, unen puntos en que el potencial
hidrostdtico es igual v se llaman [ineas equiporenciales (ver figura 15.5).
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Figura 15.5

5i se coloca una serie de tubos piezométricos en el interior de un suelo, de
tal manera que ¢l extremo inferior de dichos tubos quede localizado a lo largo
de la misma equipotencial, entonces el nivel al cual ascenderd el agua en el inte-
rior de los tubos piezométricos serd el mismo,

Las condiciones que debe llenar una red de flujo en un suelo isétropo (que
representa iguales propiedades en todas direcciones) son las siguientes:

1. La red de flujo debe satisfacer las condiciones hidrdulicas de frontera.

2. Las lineas de flujo deben intersectar normalmente (con dngulos de 90°)
las lineas equipotenciales.

3. Los rectingulos formados por dos lineas de flujo adyacentes y dos equi-
potenciales adyacentes deben ser semejantes entre si en toda la red de

flujo. Por conveniencia se escoge que estas figuras sean aproximadamente
cuadradas.

Las condiciones hidraulicas de frontera indicadas en ¢l punto | son aguellas
que existen en los limites de la zona de suelo saturado y agua.

Si una masa de suelo estd en contacto con un estrato completamente imper-
meable o con cualquier otro cuerpo que no permita el paso del agua, esto consti-
tuye una frontera. El limite entre el suelo saturado y el suelo no saturado, tal
como se presenta en el nivel fredtico o mivel de saturacion, es otra frontera. Fi-
nalmenie, el limite entre el suelo saturado y el aire, por ejemplo en la cara de
un talud, viene a ser otra frontera.

Las siguientes reglas fundamentales ayudan a establecer las condiciones
hidrdulicas de frontera para cualquier problema de escurrimiento de agua en el
interior de los suelos:

a) El limite entre suelo saturado y un cuerpo impermeable es una linea de
flujo.

b) El limite entre suelo saturado y agua libre en reposo es una linea equipo-
tencial.

¢) El limite entre suelo saturado y aire es una linea que estd cruzada a diver-
508 dngulos tanto por las equipotenciales como por las lineas de flujo,
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Red de Flujo pora un talud dodo

pero tiene la particularidad de que las lineas equipotenciaies la cortan
con intervalos verticales iguales, es decir, con una equidistancia fija
vertical.

d) El limite entre suelo saturado con agua en movimiento y el suelo no satu-
rado es una linea de flujo, v a la vez es cortada por las equipotenciales
a una equidistancia fija vertical.

En la figura 15.6 se 1lustra una red de flujo que debera estudiarse cuidadosa-
mente para adquirir un cierto sentido de la geometria de dichas redes.

Para el anilisis de estabilidad de taludes ¢l tipo de escurrimiento que pro-
duce condiciones mds peligrosas de inestabilidad es el que corresponde a la
saturacion completa del suelo por efecto de la alimentacién constante del agua
gue le proporciona una lluvia prolongada que cae sobre la superficie del terreno
y sobre la propia cara del talud. La red de flujo, en este caso, es relativamente
sencilla para dibujarse, va que basta establecer si existe o no un estrato imper-
meable que limite la zona de filtracién. En caso de que dicho estrato aparezca
en ¢l perfil del suelo, se sabe de antemano que hidriulicamente representa la
primera linea de flujo.

Por otra parte, la cara del talud y la superficie del terreno arriba de dicho
talud es una frontera que se ve cortada por las lineas equipotenciales a iguales
incrementos de aliura. En caso de que la superficie de la parte superior del talud
sea horizontal, entonces se considerard una linea equipotencial. La cama del cor-
te, que generalmente también es horizontal, es otra linea equipotencial.

Detimendo asi las condiciones hidriaulicas de frontera, la forma mas facil de
imiciar ¢l trazado de la red de flujo es dibujar una linea vertical sobre el pie
del talud y dividirla en distancias iguales, que pueden ser de | m para los taludes
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chicos y de 2 m para los taludes grandes. A continuacidn se proyectardn estas
alturas horizontalmente hasta cortar la cara del talud o la superficie del terreno,
y partiendo de estas intersecciones se esbozardn suavemente con lpiz las lineas
equipotenciales, recordando que deben cortar a las lineas de flujo con dngulos de
907, incluyendo a la primera linea del flujo que coincide con la cara superior
del estrato impermeable.

Siempre es conveniente empezar a trazar las equipotenciales en el pie del
talud en posicidn casi vertical, acostindolas cada vez mas hasta llegar a las equi-
potenciales horizontales de la cresta del talud.

Una vez dibujadas estas equipotenciales se trazardn las lineas de flujo a par-
tir del estrato impermeable, buscando que vayan quedando figuras aproximada-
mente cuadradas y octagonales entre ellas y las equipotenciales. Mediante la
correccion sucesiva del dibujo se logra llegar a construir una red de flujo que
concuerde en forma precisa con las especificaciones que se han mencionado
¥, por lo tanto, que represente la solucion correcta de la ecuacidn de escurri-
miento.

Cuando no existe un estrato impermeable, entonces la red de flujo se cons-
truye con las condiciones de frontera que imponen la superficie del terreno, las
caras de los taludes y la cama del corte.

Arthur Casagrande aporta algunas ideas para facilitar la construccién grifi-
ca de las redes de flujo:

1. Aprovéchese cualquier oportunidad para estudiar el aspecto de redes de
flujo bien construidas. Cuando la figura haya quedado bien grabada en
la mente, inténtese dibujar la misma red sin mirar la solucién. Repitase
esto hasta hacerlo correctamente.

2. En los primeros tanteos es suficiente dibujar pocas lineas, ya que mane-
jar muchas lineas puede distraer la atencidn de las formas generales.

3. Vigilese siempre el aspecto general de la red. No hay que preocuparse
por ajustar los detalles antes de que el conjunto de la red no esté aproxi-
madamente correcto.

4. Con frecuencia hay zonas de la red de flujo en las cuales las lineas de
escurrimiento son, aproximadamente, rectas paralelas. En estas zonas
los canales de filtracidon son de hecho de la misma anchura, v los cua-
drados o campos mds o menos del mismo tamafio. Se facilita el dibujo
comenzando la construccidn de la red de flujo por tales zonas, suponiendo
que las lineas de flujo son rectas.

5. La red de flujo en dreas confinadas entre limites paralelos es frecuente-
mente simétrica y consiste en curvas de forma eliptica.

6. El principiante comete con frecuencia el error de dibujar transiciones de-
masiado bruscas entre las secciones rectas y curvas de las lineas de flujo
o de las equipotenciales. No debe olvidarse que todas las transiciones son
suaves de aspecto eliptico o parabdlico. El tamafio de los cuadros debe
variar en cada canal de filtracién.
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Figura 15.7h

En las figuras 15.7a vy b se muestran dos redes de flujo para un corte; en
la primera existe un estrato impermeable v en la segunda no existe. De la red
de flujo se obtienen datos de mucho interés, y entre ellos el que interesa para
¢l estudio de estabilidad de taludes, que es la magnitud de las presiones hidrosti-
ticas que actian sobre la cufa de deslizamiento. Para que este dato se pueda
calcular con mayor facilidad es conveniente deducir de la red de flujo otro dia-
grama, que se conoce con el nombre de red equipresional y que consiste en un
grupo de curvas en las cuales se lee directamente la magnitud de la presion
hidrostitica en cualquier punto del interior del suelo (pdg. 227).

Ya se menciond que las lineas equipotenciales unen todos los puntos en que
el nivel piezométrico es igual. Evidentemente, esta altura serd nula en las inter-
secciones de las equipotenciales con la superficie del terreno o las caras de los
taludes. Lo anterior significa que dichas intersecciones marcan la altura piezo-
métrica de iodos los demis puntos que se encuentran a lo largo de la misma equi-
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potencial, es decir, que cualquier tubo piezométrico colocado sobre esa
equipotencial permitird que ascienda el agua en su interior hasta la misma altura
a que se encuentra la interseccidn de la equipotencial con la superficie del suelo.

Lo anterior permite que se construyan las lineas equipresionales con mucha
facilidad.

Lo que se desea conocer es la presidn neutra sobre la superficie de falla de
un talud determinado. Partiendo de las lineas equipotenciales, la presidn neutra
puede determinarse en cualquier punto de la seccién. Por ejemplo, un punto N
en la figura 15.8 tiene una carga de presion igual a MN. El punto § se fija mar-
cando la distancia NS igual a MN. Se obtendrdn varios en la misma forma
que § vy uniéndolos se tiene una curva que representa el diagrama de cargas
sobre la superficie de falla que se estudia. La alura de agua multiplicada por el
peso volumétrico de la misma dard la presion neutra en el punto donde se midid
la altura.

Habiendo estudiado va lo referente a las redes de escurrimiento, se puede

describir la secuela cuando se analice un talud en el cual existan presiones hi-
drostdticas.

DETERMINACION GRAFICA DE LA PRESION DEL AGUA A LO LARGO DEL ARCO DE FALLA
QUE SE ANALIZA.

Figura 15.8
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1. Se traza la superficie curva de deslizamiento abe, suponiendo que se ini-
cia en ¢ a una distancia horizontal del pie del talud igual a una y media
veces la altura del mismo y, ademds, que aflora en ¢l pie del talud. Esta
es la primera superficie que habrd de analizarse,

2. La cuiia de deslizamiento abc se divide en un ndmero conveniente de ele-
mentos verticales, como se muestra en la figura de la pdgina 220.

3. Se determina ¢l peso (W) de cada elemento y se supone que obra sobre
la base del mismo, en donde se le descompone en una fuerza normal (W)
y otra tangencial (W) con respecto a la superficie de deslizamiento.

4. De la red de flujo se obtiene el valor de la presidn hidrostitica que actia
en el centro de la base de cada segmento. Esta presion se multiplica
por el drea de dicha base, obteniéndose asi el valor de U que es la presidn
total hidrostitica que se ejerce normalmente sobre la base de cada uno
de los segmentos. Dado que esta presion disminuye la presion intergra-
nular F,, se tendrin en la base del segmento, sobre la base sdlida, una
neta igual a (F,—U).

5. Se determina la longitud de la superficie de deslizamiento en el cual el
valor de (F,— U) sea positivo, multiplicindose esta longitud por la co-
hesidn unitaria, de los cuales se obtiene la cohesidn total. Si existen va-
rios estratos, entonces se multiplica la longitud de la base de cada segmento
por su valor correspondiente de cohesion, omitiendo los que tengan valo-
res negativos de (F,—U).

6. Se calcula el factor de seguridad con la siguiente ecuacidn:

Ec [+ E(F, = U)tan ¢
LW,

G, =

Frecuentemente ocurre que en la parte superior de la superficie de desliza-
miento, y en algunos casos también en el pie del talud, el valor de F,— U es ne-
gativo, lo cual significa que las presiones hidrostéticas son suficientes para separar
las particulas de suelo y producir asi una grieta con un estado de esfuerzo favora-
ble para el estabiecimiento de las condiciones que se conocen con el nombre de
suelo movedizo. Por lo tanto, se considera que en estos tramos la resistencia de-
bida a la cohesidn es nula, al igual que la correspondiente a la friccion. En el
resto de la superficie de deslizamiento se supone la participacién integra de la
cohesidn y la friccion (ver figura 15.9).

Con este método se analizan varias superficies de falla probable, a uno y
otro lado de la primera superficie considerada, trazdndose en una grifica que
se coloca arriba del diagrama de andlisis los valores de los factores de seguridad
y escogiendo en éstos el valor mds bajo con el cual se localiza la superficie
de falla mds probable y el factor de seguridad propio de todo el talud (ver
figura 15.9).
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Figura 15.9

TIPOS DE FALLAS Y ALGUNOS PROCEDIMIENTOS PARA SU
ESTABILIZACION

Los procedimientos de andlisis que se han descrito en los capitulos anteriores
son aplicables dnicamente para las fallas ocasionadas por el deslizamiento de una
porcidn del suelo con respecto a otra, es decir, para aquellos casos en que el
suelo falla por haberse excedido su resistencia al esfuerzo cortante. En realidad
existen muchas formas en que el talud puede fallar, pero la falla por deslizamien-
to es la vinica susceptible de un andlisis matemdtico aproximado.

Aparte de las fallas por deslizamiento ocurren en los taludes otras fallas de-
bidas a una o varias de las siguientes causas (ver figuras 15.10a, b, ¢, d, e y f):

Por deslizamiento a lo largo de los planos de estratificacidn, como resul-
tado del efecto lubricante del agua que escurre por dichos planos.

Por disgregacidn ocasionada por el agrietamiento que se produce al secar-
se las arcillas suaves, especialmente las arcillas bentoniticas.

Por disgregacidn debida a la intemperizacidn, especialmente en calizas y
lutitas margosas.

Por la accién del empuje que se produce al sufrir expansion los estratos
margosos y arcillas que se saturan de agua.

Por desplazamiento de los suelos que se encuentran debajo del pie de los
taludes.

Por la presencia de corrientes ascendentes de agua, que originan la condi-
cidn conocida como suelo movedizo.

Por derrumbe de masas fragmentadas, ya sea a través del efecto solamen-
te de la gravedad, o bien estimulado por la fuerza expansiva de las arcillas
y margas, o por presiones por erosién y por flujo plistico o lodoso.
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Antes de que puedan proyectarse con tino las obras necesarias para lograr la
estabilizacion de un corte fallado o susceptible a la falla es conveniente aclarar
con todo detalle a cudl de todos los tipos de falla estd expuesto y cudles son las
cansas que pueden controlarse o eliminarse para conseguir una estabilidad
adecuada.

Una de las ideas mds difundidas entre los ingenieros es la de que un talud
es mas estable mientras menor sea su inclinacion. Las teorias clisicas que no
toman en cuenta las presiones hidrostiticas proporcionan algin fundamento a es-
fa suposicidn.

Sin embargo, no solamente con el andlisis tedrico sino también con la obser-
vacion de abundantes casos reales se ha venido a comprender que en determina-
das circunstancias al abatir los taludes las condiciones de estabilidad empeoran
en lugar de mejorar.

Es s6lo para taludes con inclinacidén menor de 50 que se observa un benefi-
cio importante al disminuir la pendiente del talud.

Si se comparan los factores de seguridad de un talud con presiones hidrosts-
ticas y sin ellas, se observard que el aumento que se tiene en la estabilidad es
sumamente importante cuando se logran eliminar dichas presiones. En conse-
cuencia, la atencion debe dirigirse principalmente hacia obras de drenaje inter-
nas y externas que eviten la penetracion del agua de las lluvias, su acumulacion
en depresiones mal drenadas, su absorcidn en estratos permeables o en zonas
de mucha vegetacion que la alimentan en forma gradual al suclo y mantienen
un grado alto de saturacion, y finalmente debe considerarse la posibilidad de in-
terceptar las corrientes de agua que provengan de puntos muy alejados o aun de
niveles mids profundos.

Son las condiciones topogrificas v geoldgicas, asi como las observaciones

directas que se hagan en los sondeos, las que proporcionardn la orientacion debi-
da para que se¢ comprenda el origen y naturaleza de las filtraciones en un corte
o terraplén.

5i el andlisis tedrico ha demostrado que el tipo de falla mds probable ¢s un
deslizamiento, entonces pueden tomarse en consideracidn las siguientes posibili-
dades para mejorar la estabilidad.

1. Se puede disminuir el peso de la cuia de deslizamiento, ya sea que se
le tienda hasta alcanzar un talud mads estable o que se construya una ban-
queta o berma a medio talud.

2. Se puede tratar de eliminar las presiones hidrostdticas, ya sea evitando
la entrada del agua al interior de los taludes, interceptindola o cambian-
do la direccidn del escurrimiento.

3. Se puede proporcionar una resistencia pasiva al pie del talud por medio
de un muro de sostenimiento, por la acumulacién de material granular
0 con un revestimiento pesado de roca.

En los estudios que se han hecho para aplicar la primera solucién, o sea re-
ducir el peso de la cufia, se ha encontrado que la construccién de una banqueta
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o berma produce mejores resultados con mayor volumen de excavacion. Sin em-
bargo, las condiciones de drenaje se complican un poco y no deben descuidarse
en forma alguna.

La segunda solucidn, que se relaciona con la eliminacidn de las presiones
hidrostiticas, admite muchas variantes, de acuerdo con el perfil del suelo, la to-
pografia y el origen de las filtraciones.

Como se ve por las redes de flujo que se han descrito antes, el mayor volu-
men de filtraciones se debe a la penetracidn del agua en la zona cercana a la cres-
ta del talud; en comsecuencia, la impermeabilizacién de esta zona mejorarid
enormemente las condiciones de saturacién del suelo en la zona que estd expues-
ta a un deslizamento. En ocasiones se encuentra un estrato relativamente delga-
do de material arenoso en la parte superior del talud que hace las veces de un
alimentador de humedad, ya que permite la absorcidn ripida del agua de lluvia,
su retencidon dentro de la capa permeable y su alimentacion constante hacia las
capas arcillosas subyacentes. Si esta capa superficial es suficientemente delgada,
una de las soluciones mas pricticas consiste en despalmarla totalmente y confor-
mar la superficie para permitir un rdpido escurrimiento exterior que disminuya
la penetraciéon del agua.

Cualquier circunstancia que permita que se conserve un grado elevado de
saturacién en el suelo de los taludes predispone hacia una falla por deslizamiento
en cualquier momento en que se presente una lluvia de suficiente duracidn que
termine por saturarla y establezca la red de flujo. En muchos de los estudios rea-
lizados se han encontrado condiciones idénticas en ambos taludes de un corte en
lo que se refiere a altura, inclinacién, naturaleza de los suelos, etc.; sin embar-
go, si en uno de estos taludes existe la posibilidad de que se encharque el agua
y se produzca asi un humedecimiento mds prolongado del suelo, la falla ocurre
en dicho talud ¥ no en el ofro.

Con frecuencia estas malas condiciones del drenaje superficial se deben a
las obras mismas que se ejecutan para la construccion del corte, como lo son
los caminos de acceso, sitios para campamentos, contracunetas mal drenadas,
efc. las especificaciones de construccion deben prever que estas obras no inter-
fieran con el buen drenaje superficial arriba de los cortes.

La presencia de vegetacién también es sumamente importante en la estabili-
dad de un talud. Cualquier tipo de vegetacidn, sobre todo los arbustos y el cés-
ped, tienden a retener el agua de las lluvias y alimentan al suelo, disminuyendo
la velocidad del drenaje superficial.

En todos los casos en que sea posible se eliminard esta vegetacion y se pro-
curard estabilizar el suelo e impermeabilizarlo, dindole al mismo tiempo una co-
hesidn suficiente para evitar que sea erosionado por las corrientes. Esto puede
hacerse mediante una aplicacidn de aceite combustible caliente, que penetre por
lo menos 3 cm dentro del suelo, lo cual puede lograrse con 5 6 6 litros por metro
cuadrado. La impermeabilizacién de una superficie arenosa o agrietada se puede
hacer también con una capa de suelo arcilloso conformado y compactado.
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Cuando las contracunetas hayan de alojarse en material permeable (sea por
naturaleza arenosa 0 porque se encuentren sumamente agrietadas), se les deberd
recubrir con un zampeado de piedra junteada con mortero de cemento. Para que
puedan trabajar estas contracunetas serd necesario que la superficie del terreno
arenoso haya sido impermeabilizado.

En las caras de los taludes, sobre todo en la mitad inferior, no existe tenden-
cia a que penetre ¢l agua sino mds bien a que salga. Por lo tanto, puede protegér-
seles con césped para evitar su erosidn y mantener condiciones relativamente
constantes de humedad que protejan al suelo de la disgregacidn constante debida
a la intemperizacitn.

Generalmente el suelo que aparece en las caras de los taludes no es muy fér-
til y su pendiente es desfavorable para el crecimiento rdpido de la vegetacidn.
En estos casos, para sembrar el césped es necesario trasplantarlo con todo y su
tierra vegetal en cuadros o fepes que se sujetardin por medio de estacas si es nece-
sario. Otra solucién préictica para estimular el crecimiento de la vegetacién con-
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siste en hacer adobes de tierra vegetal en cuadros de 50 * 50 cm y grueso de
10 cm, con los cuales se tapizard la cara del talud. El césped crece espontinea-
mente en la mayoria de los casos v en otros serd necesario acelerar este creci-
miento sembrando semilla al voleo.

Cuando existe una condicién de alta presidn hidrostdtica que pueda originar
fallas de pie de tafud en los pies de los taludes, se puede remediar la situacidn
por medio de un zampeado de piedra acomodado en tal forma que permita dejar
lloraderos abundantes (ver figura 15.11).

SUBPRESION

El sigumiente estudio de las subpresiones es sdlo aproximado, ya gque un estudio
preciso requeriria el estudio geoldgico perfecto del terreno.

La primera hipitesis es que €l terreno es poroso uniformemente, o que la
distribucién de los poros es uniforme. Si se toma una cantidad de poros igual
a la que existe en los puntos mds porosos del terreno y se supone que en todos
los puntos se tiene la misma porosidad, se habrd tomado un nimero de poros
mayor del que realmente existe y, por lo tanto, se estard dentro de la seguridad.

Para hacer el estudio de la subpresidn es necesario recordar algunas defini-
CIONEs.

Considérese un drea A en la base de una cortina, tal como se muestra en
la figura 15.12. En el drea A mencionada existe un conjunto de poros del terreno
cuya superficie total se denominard A,

Se llama coeficiente de porosidad a la relacién que hay entre la superficie
de los poros a la superficie completa del terreno, como ya es conocido. Por lo tanto:

Figura [5.12
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El coeficiente de porosidad es un niimero abstracto. En caso de que el terre-
no no tuviera poros el coeficiente de porosidad valdria cero, y en caso de que
toda el drea estuviera ocupada por poros el coeficiente valdria uno. En la practi-
ca ninguno de estos dos casos se presenta, ya que aun en los terrenos graniticos
mis compactos el coeficiente de porosidad es mayor que cero.

Generalmente su valor mds pequeno es de 0.2, que corresponde a las rocas
igneas muy compactas. Para las calizas se toma n = 0.5,

A continuacidn se hard con cierto detalle el estudio de las subpresiones para
calcular aproximadamente la fuerza total que se ejerce en la cara inferior de una
cortina, asi como el punto de aplicacién de dicha fuerza.

Ya se sabe que el agua al penetrar en un terreno sigue una serie de trayectos
llamados lineas de flujo o lineas de escurrimiento, las cuales son diferentes para
cada molécula de agua que enire. El movimiento de dichas moléculas es irrota-
cional, es decir, que las moléculas no se desorientan con relacidn al eje de la
linea de corriente.

La tinica linea de escurrimiento que hace presion sobre la base de la cortina
s la primera, o seca la inmediata inferior a la base de ésta, y las demis presionan
la primera.

5e ha demostrado que la forma de las lineas de corriente son elipses cuyos
tocos son los extremos £ y B de la figura 15.13, que representa la base de
la cortina, El eje de todas la elipses queda a la mitad de la cortina. Para simplifi-
car los cdlculos se supone que el primer rubo de corriente es recto en su parte
inferior en lugar de ser eliptico, de manera que dicho tubo es de seccidn prictica-
mente constante. Con la suposicion anterior los errores que se tienen son insigni-
ficantes.

En seguida se estudiard el escurnmiento del agua en el primer tubo de co-
rriente aplicando el principio de Bernoulli, que menciona que en cualquier punto
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de un escurrimiento de régimen permanente la suma de las cargas de posicién, de
presién y de velocidad permanece constante.

Apliquese el principio a los puntos 4 ¥ C que dista x del punto D en la figura
15.13, y sea D, la densidad absoluta del agua.

Ya se sabe que H} representa la pérdida de carga por friccién. En el punto
A la presién es la atmosférica; ademads, si se elige como plano de comparacion
la base de la cortina, la carga de altura en C es nula v en 4 es igual a la altura
de la cortina, por lo que:

FZI
h + + =0 + P"+ .+ H;

: D, "2

Como la velocidad en A es muy pequefia, ya que la cantidad de agua que
se puede filtrar es también pequeiia en relacidn con el volumen almacenado, en-
tonces puede suponerse practicamente nula.

En cuanto a la pérdida de carga por friccién del punto 4 al D, es prictica-
mente nula también, puesto que la velocidad es pequefia en extremo. De Da C
el agua ya escurre con cierta velocidad y si hay pérdida de carga por friccion.
De cualquier manera, la velocidad de D a C es sumamente pequefia (a veces has-
ta de un metro por ano).

Cuando las velocidades son muy pequeiias, las pérdidas por friccion, segilin
la ley de Darcy, son:

V-
Hr = z
K
en la que:
K = Constante que depende de la clase de material.
x = Camino recorrido.
V = Velocidad de escurrimiento.

Para un material homogéneo, la pérdida de carga por friccién es proporcio-
nal al camino recorrido y a la velocidad. Esta ley fue establecida por Darcy v
posteriormente demostrada de manera tedrica por Boussinesq.

Cuando la velocidad es muy grande (0.5 a 1.0 m/seg.) la pérdida de carga
por friccidn ya no sigue la ley de Darcy, sino que es proporcional al cuadrado
de la velocidad (Chezy).
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Ya se afirmé que la velocidad V, es muy pequeiia y su cuadrado lo serd mds
alin, de modo que la cantidad V*/2g es insignificante en relacién con h, que
puede ser de 20 a 40 m y aun mds. Con las mencionadas simplificaciones la
ecuacion de Bernoulli queda:

La ecuacidn anterior resuelve aparentemente el problema; sin embargo, apa-
recen en ella la constante K y la velocidad V, que no se conocen. Para la determi-
nacion de la velocidad se puede recurrir al siguiente artificio: aplicar el principio
de Bernoulli a los puntos A y B. Entonces x vale d, la presidn vuelve a ser la
atmosférica y:

La velocidad en B es pricticamente igual a la de C, va que se ha supuesto
constante la seccion del tubo. Si ésta fuera vanable, la velocidad en cada punto
seria diferente.

La ecuacion anterior queda asi:

que sustituyéndola en la ecuacién de Bernoulli simplificada se representa:

P P h
h+ —2 = o 4 — ¢
D, D, d

De la ecuacion anmterior se puede deducir la variacion de presiones, su resul-
tante y su punto de aplicacién (ver figura 15.14).

En el punto € no sdlo estd obrando la presidn P., sino que también, y en
sentido contrano, estd actuando la presidn atmosférica que se transmite a través
de la cortina. La diferencia (P, — F,) es la que interesa, ya que la presién at-
mosférica es la misma en cualquier punto que se considere. De la ecuacion ante-
rior se tiene:

Pl:_'pl
D,

=-'1—i.ﬁ:P,,.—-P,=D*(h —.ri) =D,,h(l—i) = F
d d d
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N
.!.

Figura 15.14

Considérese un elemento de drea que contenga el punto C. La presion P’
se ejerce Unicamente en la parte de los poros cuya superficie es A,. Luego la
fuerza ejercida sobre esta drea vale:

F!E _ PF{L . Ap

Habiendo definido el coeficiente de porosidad como la relacidn

n:j;L
A

de donde 4, = n-A, sustitwyendo la ecuacion anterior se tiene:
F'.o=P_-An
La presion promedio que se ejerce en el elemento de drea recibe el nombre

de subpresidn y vale:

SE -

La subpresion es igual a la presion multiplicada por el coeficiente de porosi-
dad. Sustituyendo P’, por su valor se tiene:

Sr=n~Dw-h( —i)
i
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Parax =0, 5. =n- D, h; parax = d, 5. = 0. La ley es variacién li-
neal; la grifica es una linea recta. La fuerza total ejercida sobre la base de la
cortina vale:

d d
s=j St-dd=j b - dx-S,
L1 0

rd X
S=ln-ﬂw-ﬂ(l——)b-d:
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Sacando fuera del signo de integral las cantidades constantes:

K.
5=n.ﬂw.ﬁ.b! ( -—E-)cix=n-ﬂ,.-h-b@—£)
0 d 2

S=%uﬂ,-b-h-d

en cuanto al punte de aplicacion, tomando momento con respecto a DD

-+

Js

cdA -x
d
.[5@1 j" (J:'ﬁ'”““"]r
_ cgld - o
= A= :
- D,

[+ ]
-
li

d
h-b-d

e 22X _% & _d&
dil2 3] al2 3

e | B

La resultante queda aplicada a la tercera parte del ancho, medida desde el
punto £,

Las figuras 15.5a v b sirven para estimar en forma aproximada si un talud
serd estable o no, conociendo solamente el peso volumétrico hiimedo, en estado
natural, del suelo y su resistencia a compresidn axial sin confinar (F. 5. = 1.5)



CAPITULO 16
Cortinas de tierra

SELECCION DEL TIPO DE CORTINA

Los levantamientos topogrificos y los estudios hidrolégicos de las avenidas, los
escurrimientos en estiaje y los almacenamientos en los valles, seguido por reco-
nocimientos detallados de los sitios, incluyendo las investigaciones geoldgicas,
deben preceder a la eleccidn del tipo de cortina més adecuado para las condiciones
dadas. Una gran altura, una buena roca de cimentacidn, la falta de materiales
adecuados para una cortina de tierra, mala topografia para los vertederos y fac-
tores semejantes favorecen ¢l uso de una cortina de mamposteria. Una cimenta-
cidn de poca resistencia, roca a grandes profundidades, una gran longitud de la
cortina, materiales adecuados cerca del sitio de la presa y una buena topografia
para los veriederos favorecen el uso de una cortina de tierra. Cuando el material
es transportado al sitio y distribuido por medio de agua, la cortina es conocida
como de relleno hidraulico.

Si el suelo disponible en los alrededores tiene una composicién granulomé-
trica tal que contenga arena, limo y particulas de arcilla en la proporcién debida
para formar tanto ¢l micleo como la parte exterior de la cortina, vy si se dispone
de una cantidad suficiente de agua para el arrasire del suelo, este tipo serd més
econdmico que la cortina de tierra rodillada. En los lugares donde solamente se
dispone de materiales permeables (k = 0.001 cm/min o mds) o donde haya mate-
riales permeables e impermeables (k = 0.0001 cm/min 0 menos), en depdsitos
separados, son preferibles las cortinas de tierra rodilladas. Los desarrollos re-
cientes en el equipo y los métodos de construccidn usados en estas cortinas han
aumentado la popularidad de este tipo.

REQUISITOS GENERALES DE DISERO

Para que una cortina de tierra cumpla su objetivo deberi ser estable y hasta cier-
to grado impermeable.

241
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Las presas que almacenen agua para el riego o para el desarrollo de energia
deberdn ser tan impermeables como sea posible, mientras que las presas para
el control de avenidas no necesitan ser impermeables si el escurrimiento del agua
a través de la cortina o bajo ella no pone en peligro su estabilidad. El Cuerpo
de Ingenieros de E.U.A. ha establecido que una cortina de tierra deberd ser pro-
yectada de modo que:

1. Lacapacidad del vertedor de demasias y de la obra de toma sea tan gran-
de que no haya peligro de derrame.
2. E! bordo libre sea tal que no haya peligro de derrame por la accion de
las olas.
3. Los taludes de aguas arriba y aguas abajo deberdn ser tales que, con los
materiales usados en la construccidn, sean estables en todas condiciones.,
La linea de saturacién se encuentre bien dentro del extremo de aguas abajo.
. El agua que pase a través de la cortina y bajo ella debe tener al salir a
la superficie una velocidad tan pequefia que sea incapaz de remover el
material de que esté compuesta la cortina o su cimentacion.
6. No debe haber oportunidad para dejar paso libre al agua de la cara de
aguas arriba a la de aguas abajo.
No se use material soluble en el agua en ninguna parte de la cortina.
La cimentacidn sea lo suficientemente estable para resistir los esfuerzos
inducidos causados por la sobrecarga del terraplén.

o

e~

El proyecto de secciones veriedoras normales vy de emergencia y la decision
respecto a la altura debida de la cortina son problemas principalmente hidrauli-
cos, ¥y por tanto no serdn discutidos aqui.

El bordo libre, que es la altura entre la parte superior de la cortina y el verte-
dor, depende de la profundidad méxima a que penetre la congelacion, de la altu-
ra mdxima de las aguas de avenidas sobre el vertedor v de la altura maxima de
las olas en el talud de aguas arriba.

SELECCION Y USO DE LOS MATERIALES

La seccion ideal de un terraplén consistiria de un nicleo impermeable para for-
mar una cortina impermeable y de una cubierta exterior permeable para soportar
el niicleo y permitir el libre drenaje aguas arriba v aguas abajo (ver figuras 16.1
a, by ¢). Las cubiertas exteriores deberin actuar como filtros con material grue-
s0 en la superficie y graduado hasta material muy fino en la parte adyacente al
nicleo (ver tabla 16.1).

En un caso dado se debera usar material disponible para hacer el mas
econdmico y mejor terraplén que sea posible. La arcilla v la marga tienen
un dngulo de friccion interna muy bajo y muy poca cohesion (ver tabla 16.2)
cuando se encuentran hiimedas. Si estos materiales se usan en el micleo se debe-
rd usar arena u otros materiales mds gruesos para formar la cubierta vy dar
estabilidad.



SELECCION Y USD DE LOS MATERIALES

TIPOS BASICOS DE SECCIONES DE PRESAS DE TIERRA

Figura 16.1a Seccion homogénea.

Figura 16.1b Seccidn graduada.

Figura 16.1c Seccidn mixta.

1) Material impermeable

2) Material impermeable fino de buena graduacidn
Grava vy boleo con arena

4) Enrocamicnto
Roca fina (rezagmsda)
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Tabla 16.1 Suvelos de grano groeso.

CORTINAS DE TIERRA

Apweit redariva para corrings
de tierra
Varia- Perfil | Perfil heterogénen
Tipo ciones Permea- | homo- 7 7
de Descripeion de | bilidad | géneo| Nicleo | o | S0
suelp verlsimnen media | rior
Gravas Mezcla bien proporcio-
nada de grava ¥ arena | muy pe- imper-
con ligante arcilloso ex- | quefias meable
celente. 1 1 - -
Gravas bien graduadas
o mezcladas bien pro- casl permea-
¥ porcionadas de grava v nulas ble - - 1 |
arena. Poco o nada de
muteriales finos. (GW)
Gravas o mezclas de
grava ¥ arena de mala casi mry
suelos granulometria. Poco o | nulas permea- - - - 2
nada de materiales fi- ble
s, (GF)
Grava con mucho limao, de semi-
mezcla de grava, arena . | permeable 2 5 3 B
“n | ylimo mal proporciona- | % | a imper-
das. (GM) % | meable
Girawa arcilloss, merclas
de grava, arena y arci- imper- _ _
EVES 1 fla, mal proporciona- P:uﬂ:‘; meable 3 3
das, (L) s
Arena béen graduada con iy
un ligante arcilloso ex- | pegue- imper-
Arenas | Ctlente. fias meable 4 4 - -
Arenas bien graduadas, permeahble
con 0 sin gravas. Poco casi | O semiper-| - - i 3
¥ o nada de finos. (SW) | nolas meable
Arenas mal graduadas,
CON O Sin gravas, poco Casi permea- - - 4 4
o nada de finos. (5P} nulas ble
suelos
SCMIpET-
Arcnas  limosas, mal a5l meable o
graduadas. Mezclas de nilas imper- (] 7 5 -
arena ¥ limo, (SM) mieable
ATCHOS0S
Arenas arcillosas, mal
graduadas, Mezclas de | rego- imper- 5 5 - -
arena ¥ arcilla. (5C) lares mieable
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Tabhla 16.2 Suelos de granos finos

Aptinud relativa para cortinas
de fierm
Vuria- Perfil Perfil heterogéneo
Tipo clangs Permea- | homo- Zona | Zona
de Descriprion de bilidad géneo M- inter- | exte-
sirelo velimien cleo | adia | riar
Limios inorghinicos y Semiper-
Suelos | arenas moy finas; Ligeras meahle
de arenss limaosns o ar- a ] E B ] -
cillosas con ligera regulares -
ErANO | olsticidad, (ML) meable
fimo,
Arcillas inorganicas
9 | deplasiicidad media | Regula- |  Imper-
comm- o pequeiia; arcillas res mea- 7 & e -
presi- | arenosas; arcillas li- ble
bilidad mosas, (CL)
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FLUJO EN PROBLEMAS DE FILTRACION

El procedimiento grifico de Forcheimer es muy 1itil para determinar el flujo en
cualquier problema de filtracion. 51 en la figura 16.2, que es una red de flujo,
el mimero de canales de flujo N se escoge de modo que el gasto A a través de
cada canal sea igual, entonces;

R

La pérdida de carga entre cualquier par de lineas equipotenciales es la caida
del potencial A,. Si se escoge un nimero de caidas potenciales N; de modo
que sean iguales, entonces

q
f

i = Ah"  AWIN,
b b
por lo que:
ﬁq=k(ﬁ}:”=)ﬂ

Linsas Eguipotencioles.

Linea de Flujo.

h3

Figura 16.2 En esia figura la dimension perpendicular a el papel es uno y las otras dimen-
siones son a y b.
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Estrato  impermsable.

Figura 16.3

y ¢l gasto total serd:

g = (Ag) (Np = Kﬁh(i)ﬁ
a) N,

- I
_] Ah=12,00m
14, 20m.
l E- 2.20m
|
2
Hﬁ.‘-‘
3 Ne= 8
L jf2 |3 4 |5 6 7T | s
7
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Si se escoge Ny y N, de tal manera que a = b; el gasto serd:

Ne

Como ejemplo témese el flujo bajo una cortina en una presa cuyos niveles
de agua se muestran en la figura 16.3.

Considérese que la longitud de la cortina sea de 180 m. El coeficiente de
permeabilidad K del suelo es de 0.00012 cm/seg.

Se desea calcular el gasto de filtracidn bajo la cortina estando la presa fun-
cionando.

Lo primero gue hay que hacer es dibujar a escala la figura de arriba, luego
dibujar la red de flujo y con ella calcular el gasto, obteniendo de ella N; v N,
{ver figura 16.4).

Por lo que el gasto serd:

g = K-Ah - Ni

= {0.0000012) (12) (%) (180) = 0.0013 m¥/seg

€



CAPITULO 17

Problemas

10.

1.
12.

13.

14,

...DE LOS CAPITULOS 1,2 v 3

. Indigue la importancia gque tiene la Mecdnica de Suelos en la solucidn

priactica de los problemas de ingenieria.

. Compare la definicion de suelo dada con cualguier otra dada por otro

autor. Coméntelas.

. Cudles son los grupos en los que se dividen los suelos seglin su origen.
. oA qué se atribuye el que las arcillas tengan fuertes cambios de volu-

men con los cambios de humedad?

JComo se forman y cémo se caracterizan los suelos llamados turbas?
;Cudles son los tres grupos bdsicos que se pueden distinguir entre las
arcillas?

;Cudndo se dice que una muestra es inalterada v cudndo alterada?
Explique los diferentes procedimientos de muestreo, tanto para obtener
muestras alteradas como para obtener muestras inalteradas.
Normalmente, ;hasta qué profundidad debe llevarse a cabo la investi-
gacion de los suelos en un caso dado?

iPor qué es importante el cuarteo de los suelos al trabajar con muestras
alteradas?

A qué se refiere el andlisis granulométrico de un suelo?

i Cudles procedimientos conoce usted para determinar la granulometria
de un suelo segiin el tamano de sus particulas?

+Qué indica el hecho de que una curva granulométrica quede represen-
tada por una curva casi vertical? ;Y si la curva es bastante tendida?
JCdmo se conoce si un material estd bien o mal graduado?

249
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15. St en el andlisis granulométrico de un material se obtienen los siguien-
tes pesos relenidos parciales, se puede determinar el didgmetro efectivo,
el coeficiente de uniformidad vy el de curvatura del mismo. jPor qué?

Malla No. Peso retenido en gramos

0 15.4

200 22.5

40 . 28.6

60 .. 17.5

OO 3.9

200 31.2

Pasa 200 ......................... 3789

16. [Qué es densidad absoluta, densidad aparente y densidad relativa?

17. A un material que pasa el 100% la malla No. 40, ;qué densidad se le
determina normalmente?

18, ;Qué se entiende por estructura de un suelo?

19. ;Qué tipos de estructuras conoce usted?
200 ;A qué se le llama sensibifidad de las arcillas?

. . . DEL CAPITULO 4

1. Haga un esquema de las tres fases en que se representa un suelo v ob-
tenga relaciones volumétricas siguientes: e, n v G.

2. Una muestra de arcilla saturada pesa 1526 g en estado natural y 1053 g
secada al horno a una temperatura de 100°C. Si su densidad absoluta
relativa es de 2.7, determine:

a) Su humedad (w) en estado natural.

b)) Su relacion de vacios (e).

¢) Su porosidad {n).

d) Su peso volumétrico seco (y,) en el lugar, en kg/m”.
¢) Su peso volumétrico saturado () en kg/m”.

Solucion
a) Humedad en estado natural:

v = 1526 — 1053 s 100 = 47300 — 45%
1053 1052




. DEL CAPITULD 4 sl
b) Relacién de vacios:
Como la arcilla se encuentra saturada se tiene que:
e=w.D =045 x 2.7 = 1.215

¢) Porosidad:

m=—t o125 121 s ssq
l+e 141215 2215

d) Peso volumétrico seco en el lugar:

= mr =

1 + 1.215 2.215

T{ — —_—

D, D, % D, 2.7 % 1 2.7
| + ¢ 1 + ¢

1.215 kg/m’
£) Peso volumétrico saturado:

D +e 27+ 1215 3915
— — = — = 1.767 ke/m?
Ta 1 + 1215 2215 ¢

3. Una muestra inalterada de suelo pesa himeda 177 g v seca pesa 123
g. Si el volumen de la muestra himeda era de 110 cm” y la densidad
absoluta relativa es de 2.6, determine la relacién de vacios, la porosi-

dad, el grado de saturacion, el peso volumétrico himedo v ¢l peso volu-
métrico seco.

a) Determinacion de la humedad:

Peso del agua en la muestra = P, = 177 — 123 = 54 ¢

% de humedad = w = ]5; ®* 10 = 44%

by Volumen de sdlidos:

P, 123

-
I
i

= 47.3 em?
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¢) Volumen del agua:
Ve, = P, = 54 cm’
d) Volumen de aire:
V,=Vp— ¥V, —F, =110 —47.3 — 54 = 110 — 101.3
= 8.7 em’

Haciendo uso de los valores anteriores se tiene:

8.7 + 540 627

= = 1.32
47.3 47.3
V, 62.7
n = T:-:I[]l}=—xlm=5ﬁ-9ﬁ
¥ 110

G = Vu X Im=ix 100 = 86.6%
V 62.7

v

P, 177 3 3
= = = .61 glem” = 1610 kg/m
T T T o 8 £

D 2. 2.6
T". = a = ﬁ = = ]IIE Eflcm"' =
I +¢ 1+ 1,32 232

1120 kg/m*

4. Una arena presenia en estado natural un peso volumétrico de 1800
kgjm] con una humedad de w = 8.6%. Las relaciones de vacios mdxima
v minima de dicha arena son, respectivamente, de 0.642 y 0.462. Si
la densidad absoluta relativa de la arena es de 2.6, calcule la compaci-
dad relativa de la arena y diga si se encuentra en estado suelto, medio
o denso de consolidacién.
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Solucidn

La compacidad relativa viene dada por:

Er — iy — Eng

Cmix ™ €min

Las relaciones de vacios mdxima y minima son datos, por lo que
sdlo falta calcular la relacién de vacios en estado natural y reemplazar
los valores en la formula anterior.

Yh 1800 1800

S = = = 1,657 kg/m”
I + w100 1 + 0.086  1.086
-'r _ D-I . L{S}{l+e}=ﬂ =T5+T5'Eﬂ
Tl te, " .
e, D= o Ba 228 gsem
Vs s 1.657
0.642 — 0.5691  0.0729
. = - = 0.405
0.642 — 0462 0.18

La arena se encuentra en estado medio de compacidad.

5. Una muestra de arcilla limosa tiene un volumen total de 14.88 cm”. Es-
tando la muesira humeda peso 28.81 g y secada al horno peso 24.83
g. Si la densidad absoluta relativa del suelo es de 2.7, calcule la rela-
cidn de vacios en el suelo y su grado de saturacidn en porcienio.

... DE LOS CAPITULOS 5 Y 6

;Qué se entiende por plasticidad en los suelos?

;De qué se hace uso para conocer la plasticidad de los suelos?
;Como se definen los limites liquido, pldstico y de contraccidn?
(Como se puede saber, mediante el indice plastico, si un suelo €s no
plistico, de baja plasticidad, medianamente plédstico o altamente pldstico?

du tad Pd =
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=

10.

1.

s aa P =

h

S

10

1.

PROBLEMAS

. (Como se puede explicar la naturaleza de la prueba del limite liguido

y €l significado fisico de la curva de fluidez?

. Grafique la curva de fluidez con los datos de la pagina 74, y determine

el valor del limite liguido.

JComo se puede medir la actividad de una arcilla?

;Como se define la contraccion lineal de un suelo?

Dibuje y anote el nombre de cada zona correspondiente a la clasifica-
cion de suelos dada por la Comisidn del Rio Mississipi.

Describa las propiedades mas importanies de un suelo que presenta las
siguientes caracteristicas:

% que pasa de la malla No. 200 ... ... ... ................ 63
Limite lguido .. ... o e 36
Limite plastico . ...... .. . . i, 20

Explique las diferentes pruebas de campo que pueden hacerse para iden-
tificar facilmente a un suelo,

..« DE LOS CAPITULOS 7y 8

. (Qué efectos produce la compactacion en los suelos?

i Cudl es el objeto de la prueba de Proctor?

;A gqué materiales estd limitada la prueba de Proctor?

;Cudl es la energia especifica total de compactacion gue se le da a un
suclo en la prueba de Proctor?

+Como se consiruye v qué representa la curva de saturacion tedrica cuan-
do se hace la prueba de Proctor?

oA qué materiales estid limitada la prueba de Porter?

(Qué es el valor relative de soporte de un suelo?

(Como se mide el valor relative de soporte de un suelo?

;Qué diferencia existe, en cuanto a ejecucion de prueba se refiere, entre
el valor relativo de soporte normal o estindar y el valor relativo de so-
porte modificado?

;Para qué se usa en nuestro medio el V.R.S. normal y para qué el V.R.5.
modificado?

;Cudl es el valor relativo de soporte modificado de un suelo gque para
el primer décimo de pulgada de penetracion se necesitd una carga de
150 kg?

. Calcule la cantidad de material himedo (con la humedad de prueba) que

es necesario colocar en el cilindro Porter de 135 cm de didgmetro interior
por 20 ¢m de alto (sin incluir el collarin) si se especifica la variante ni-
mero dos? El suelo tiene un peso volumétrico seco v suelto de 1900
kg/m”. un peso voluméirico seco maximo de 2100 kg/m”, una hume-
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13.
14.

15.

6.

17.

18.

19.

dad éptima de 7% y se exigird un porcentaje de compactacion del 95%
con respecto a las normas Porter normales.

iDe qué depende el valor cementante de un suelo?

;A qué materiales es recomendable hacerles la prueba del valor ce-
mentante?!

;Qué espesor debe tener un pavimento flexible para una carretera que
va a tener una intensidad de transito de 1500 vehiculos por dia en una
sola direccitén (vehiculos iguales o superiores a 3.0 ton de peso) si su
terraceria presenta las siguientes caracteristicas’:

% de compactacion V_R.5. modificado

L
95 ... 15%
00 18%

Determine el grado de compactacion de la dloma capa de un terraplén
si del campo v del laboratorio se obtuvieron los datos siguentes:

Peso del material himedo extraido del sondeo hecho

en el campo . P .. 1
Peso de la arena que Ianifr I::I :-.undl_u anterior .. .. 970 g
Peso volumétrico seco mdximo Proctor .. ....... 1,900 kg/m’
Humedad optima ....... ... ... .. ... ... ..... 7%
Peso volumiétrico seco v suelto :J:, I..l arena melL.ld.i 1.360 kg/m’
Humedad del suelo en el campo .. ... 0. Y%

;Seria aprovechable, en su estado natural. un material para emplearse
en base de pavimento flexible si presenta las siguientes caracteristicas?
5S¢ supone 4l matenal bien graduado.

Tamaifio maximo de las particulas .. ............ 2 /27
Granulometria .............................. la. zona
Limite liguido ........... ... ... ... . ........ 25%
Limite plastico ............. .. ... ... 20%
Contraccidn lineal ........................... 2%
Valor relativo de soporte normal ... ... ........ BO%

En caso de que el material del problema anterior aparezca inadecuado
para emplearse en base de pavimento flexible, [qué puede hacerse para
mejorarlo?

Calcule el porcentaje de reduccion de un material del corte en que se
encuentra al terraplén que va a formar compactado al 95% del peso vo-
lumétrico seco miximo Proctor de 1800 kg/m’.
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Datos:

Un metro cibico en ¢l corte ocupa 1.5 m® sueltos,

1.5 m? suelto pesa himedo ................... 1800 kg
Humedad ......... ... ... . ... . 0 n. ot 20%

... DEL CAPIiTULO 9

. (Cdmo se define la constante de conductividad hidrdulica o constante

de permeabilidad?

. (En gué materiales se emplea normalmente ¢l permedmetro de carga

constante”

. 51 una arena presenta un didmetro efectivo de 0.002 mm, ;cudl es su

constante de conductividad hidraulica, aproximadamente?

Deduzca la férmula para determinar la constante de permeabilidad equi-
valente para la filtracién del agua en sentido paralelo a los planos de
estratificacion.

. Explique las diferentes formas en que el agua retenida se encuentra en

el suelo.

Calcule la altura de ascensién capilar, en metros, a que subird ¢l agua
en un suelo que presenta una porosidad de 50% y un didmetro efectivo
de 0.05 mm.

.. . DE LOS CAPITULOS 10, 11 y 12

. (Cémo se denominan las presiones que actian en las masas de suclos

saturados?
;Cudndo se dice que un suelo estd sumergido?

. Encuentre el valor de la presion intergranular o efectiva vertical a la

profundidad de 10 m del nivel superior del terreno. El nivel fredtico
se encuentra 2 5 m del nivel superior del terreno y éste tiene, arriba
del nivel fredtico, una w = 8%, un v, = 1,550 kg/m” y una D, de 2.65.
Bajo el nivel fredtico el material tiene una porosidad de 45%.

Solucidn
p=p tu
A= U

yh = . (1 + w/l100) = 1550 % 1.08 = 1,674 kg/m’
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D, — | no 045
Yawm = y £ = = (LHIBIE
| + ¢ | — n 0.55

2651 _ 165
| + 082 182

= 0.9056 g/em® = 9,056 kg/m’

Tb-l]l!'l'l:

D, + 265 + 0.82  3.47
=t 25082 34T _ ) 906 keim? =
1 + e 1 + 0.82 1.82

= 1,906 kg/m’
P=yn-hy 4 vy h= 1,674 x5 + 1,906 x 5§ = 17,900 kg/m”
W= Y -h = 1,000 x 5 = 5000 kg/m>
P,=p—u= 17,900 — 5000 — 12,900 kg/m’

4. ;De qué diferentes maneras se puede determinar el esfuerzo de corte
en los suelos?

5. Si la compacidad relativa (C}) de un suelo arenoso con 8% de arena fi-
na es de (.35, ;cudl es aproximadamente su dngulo de friccion interna?

6. Una muestra de arena arcillosa tiene un dngulo de friccion interna de
37° v una cohesidn de 0.1 kg/em®. En el momento de la falla oy = 2
kg/em?, ;Cudl serd o, en ese momento?

7. Se efectia una prueba triaxial lenta sobre un espécimen inalterado de
arcilla. Los esfuerzos en el instante de la falla fueron o, = 2 kgfem?®
y o, = 6.0 kg/em”. Dibuje el circulo de Mohr de la prueba y calcule
el dngulo de friccidn interna del suelo.

8. Calcule la resistencia al corte contra el deslizamiento a lo largo de un
plano horizontal a 6.0 m de profundidad en un depésito de arena sumer-
gida cuyo nivel fredtico coincide con el nivel superior del terreno. El
peso volumétrico saturado de la arena es de 2,000 kg/m”. El dngulo de
friccion interna de la arena es de 32°.

9. Deduzca la formula que relaciona los esfuerzos verticales con los hori-
zontales en un suelo en que o, } o,

. .. DE LOS CAPITULOS 13, 14, 15 Y 16

I. ;Cudles son las hipdtesis en que se basa la teoria del empuje de las tierras’
2. Expligue la diferencia entre empujes en reposo, activo y pasivo de un
suelo.



10.
11.

12.

13.
14,

FROBLEMAS

. Calcule el empuje total que una arena sin drenar ejerce sobre un muro

de 3.0 m de altura. La arena se encuentra totalmente sumergida presen-
tando una relacion de vacios de 0.7, una densidad absoluta relativa de
2.65 v un dngulo de friccién interna de 35°.

£Cuil es la altura critica de un suelo con talud vertical que presenta una
humedad del 10%, una relacién de vacios de 0.6 y una densidad absolu-
ta relativa de 2.7? La cohesién del suelo es de 0.8 kg/em?.
Explique a qué se refiere la consolidacion primana en la prueba de con-
solidacidn unidimensional.

Haga un esquema explicando como se obtienen el (0%, el 50% y el 100%
de consolidacién primaria.

JCoémo se obtiene el coeficiente de compresibilidad de un suelo?

. (Como se determina el tiempo para un determinado porcentaje de con-

solidacion tanto para el caso de una como de dos vias de drenaje? Haga
un esguema.

+Como se puede obtener, con buena aproximacion, el valor de la carga
de preconsolidacion por el procedimiento de Casagrande?

;Cudndo se dice que hay una falla por deslizamiento de un corte?
;Cuiles son las suposiciones en las que se basa el método sueco para
el anilisis de la estabilidad de un talud?

Determine la estabilidad o inestabilidad de un talud de 10 m de alto en
un suelo cuyo ¥, s de 1700 kg/m”. El dngulo del talud es de 45°. El
suelo tene una cohesion de 0,350 Icg.l'l:m: y un dngulo de friceidn in-
terna de 0°.

Haga una red de flujo para el talud anterior.

Aplique ahora al problema No. 12 las presiones hidrostdticas y calcule
la estabilidad o inestabilidad del talud.



CAPITULO 18
Cimentaciones

OBJETO

El objeto de una cimentacion es proporcionar ¢l medio para gue las cargas de
la estructura, concentradas en columnas o en muros, se transmitan al terreno pro-
duciendo en éste un sistema de esfuerzos gque puedan ser resistidos con seguridad
sin producir asentamientos, o con asentamientos tolerables, va sean éstos unifor-
mes o diferenciales.

PARTES DE UNA ESTRUCTURA

En toda estructura es necesario distinguir dos partes principales: la superestruc-
tura ¥ la subestructura.

La superestructura, en ¢l caso de edificios, es aquella parte de la estructura
que estd formada por losas, trabes, muros, columnas, etc. La subestructura es
la parte de la estructura que sirve para transmitir las cargas de ésta al suelo de
cimentacidn (ver figura 18.1).

TIPOS DE CIMENTACION

En forma general las cimentaciones pueden ser clasificadas en dos grupos: ci-
mentaciones directas y cimentaciones indirectas. Una cimentacidn directa es aqué-
lla en la cual los elementos verticales de la superestructura se prolongan hasta
¢l terreno de cimentacidn, descansando directamente sobre €l mediante el ensan-
chamiento de su seccion transversal con el fin de reducir el esfuerzo unitario que
se transmite al suelo. De este tipo son las zapatas aisladas, las zapatas conecta-

259
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das, las zapatas ligadas, las cimentaciones por trabes y las losas de cimentacidn
(ver figura 18.2). Una cimentacion indirecta es aquella que se lleva a cabo por

elementos intermedios como los pilotes, cilindros y cajones de cimentacion (ver

figuras 18.3a y b), ya que el suelo resistente se encuentra relativamente a gran
profundidad.
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Para poder elegir acertadamente un determinado tipo de cimentacion es ne-
cesario seguir la secuela que a continuacion se indica: a) Estudio de cargas y
de la compatibilidad entre el tipo de cargas y las caracteristicas del subsuelo (se-
2un tipo de estructura), llevando a cabo andlisis cuidadosos vy los mds apegados
posible a la realidad. b) Determinacion de la capacidad de carga del suelo de
cimentacion y de los asentamientos probables. ¢) Preparacion de varios antepro-
yectos de los diferentes tipos posibles de cimentacion. ) Seleccion del tipo de
cimentacion mas adecuado atendiendo a:

* Tipo de subsuelo.

*= Rapidez en la construccidn.
¢ Adaptabilidad.

* Economia.

A continuacion se hard un somero estudio de cada uno de los factores antes
indicados.

ESTUDIO DE LAS CARGAS

Para llevar a cabo el estudio de las cargas en una determinada estructura es nece-
sario apegarse al Reglamento de Obras Piblicas de la localidad, porque de lo
contrario el proyectista se puede crear problemas innecesarios.

Las cargas que gravitan sobre una estructura se dividen en cargas muertas,
cargas vivas permanenies y cargas vivas accidentales.

Las cargas muertas son aquellas que forman parte integrante de la estructu-
ra. Las cargas vivas son aquellas que gravitan sobre la estructura sin ser parte
integrante de la misma. Las cargas vivas permanentes son las que actian de
modo continuo © casi continuo, como muebles y personas, y las cargas vivas
accidentales son aquellas que actian en forma irregular, como la accidn del viento

y los sismos.
Cargas muertas

La determinacion del peso muerto de cada elemento de la superestructura, tales
como losas, trabes, vigas, escaleras y columnas, no presenta ninguna dificultad, ya
que sdlo involucra el conocimiento del volumen de cada elemento v su multipli-
cacion por el peso volumétrico del matenal con el cual estd hecho. Sin embargo,
cuando se trata de calcular el peso muerto de los muros, ademds del peso de la
mamposteria de tabique debe considerarse el de los aplanados que se suponen,
generalmente, de un centimetro y medio de espesor de cada lado. Algunos pro-
yectistas no toman en cuenta el peso de los aplanados, pero tampoco consideran
los huecos por puertas y ventanas. En cambio, otros si toman en cuenta lo relati-
vo a aplanados, pero restan del peso total lo correspondiente a huecos en los mu-
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ros por puertas y ventanas. El dltimo procedimiento es el mds correcto, aunque
en el primer procedimiento las compensaciones dan buena aproximacion,

En la tabla 18.1 se dan algunos valores que se pueden tomar como datos
promedio de pesos de ladrillos y mosaicos:

Tabla 18.1
Ladrillo rojo macizo prensado ........................... 1800 kg/m’
Ladrillo rojo hueco prensado ............ccoveeeeeeeo.o.. 900 kg/m’
Ladrille rojo macizo hecho a mano .......... ... ... ..., 1500 kg/m*
Ladrillo rojo hueco hecho amano ........... ... ... ..., 1200 kg/m”
Ladrillo ligero de cemento, macizo ...... ... oonnanan 900 kg/m’
Ladrillo ligero de cemento, hueco ..........coiiiveannanas 200 hg;'rn“
Azulejo 0 10Seta .. ... .. . iiiiii i iieeeeeee... 180D kg/m®
1 . Eﬂﬂﬂkge’mj
Cuando se emplea concreto generalmente se toman los siguientes valores:
Concreto simple . ...... ... iiiiiiiiinnaeie s 2300 kg/m®
Concreto reforzado .. .. ... 2500 kgfm]
Otros pesos volumétricos usuales son los siguientes:
Madera
Pino (0COIE) . . ...ttt i i ia b eeaeaiaa ﬁ(l']b:gf'm"
Oyamel . ... e, DD kg."m""
ERCINO « ..ot aaaa . 950 kg/m?
Hierro vy acero
Hierro laminado y acero ..............ooovieveenn...... 7600 kg/m’
Hierro fundido (vaciados) .. ... .... ... ._............. 7200 kg/m’
Vidrio estructural
Tabiques de vidrio para muros _.......................... 1800 kg/m’
Prismdticos para tragaluces ... . .....oooeiiin oo ... 2000 kg/m’
Tierras, arenas y gravas
Tierra seca y SUela ... oooor e 1200 kg/m?
Tierra himeda y suelta .. ... ..__.....................1300 kg/m®
Tierra seca apretada ... ... 1400 kg/m?
Tierra himeda apretada .. ... ... ... ..., 1600 kg/m®
Arena y grava mojada .. ... ..., 1700 kg/m®

El peso voluméirico del aplanado de yeso se puede tomar de 1500 kg/m?,
que para 1.5 cm de espesor de cada lado presentard un peso de:

W = 1500 x 0.015 x 2 = 45 kg/m*®
Buena prictica ingenieril es obtener de cada lugar los pesos volumétricos

de los materiales mds en uso, que con toda seguridad deben tener las Oficinas
de Obras Pablicas Municipales respectivas.
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Cargas vivas permanentes

En cuanto a las cargas vivas permanentes, los valores anotados en los Reglamen-
tos de las Oficinas de Obras Pablicas Municipales generalmente estin en funcidn
del tipo de edificacidn.

Algunas cargas vivas que se pueden tomar como base para los cilculos se
muestran en la tabla 18.2.

Tabla 18.2
Azedeas k,i;'.-"m:
Cargas vivas usuales en azoteas
{con pendientes de 0 a 5%) ... ... ... o oL DD

Pisos en fugares de habitacidn
Residencias, departamentos,
cuartos de hoteles v similares ... ... .. . L 150
Dormitorios de inlernados de
escuclas, cuanteles, cdrceles,

hospitales, correccionales v

L4 111 = )
Pizos en lugares de reunion

Templos, salones de especidaculos,

TBAINOE, CIMBE, BIC. ...ttt t e o e e et e a e e et e 350

Gimnasios, arenas, plazas de

toros, estadios, salones de haile,

pistas de patinaje y similares ... ... oL oo e 450

Bibliotecas, museos, aulas, bafos

publicos, restaurantes, salas de

espera, fumadores, salas de juego,

de teriulia en clubes ¥y casinos ... ... 300
Lugares de comunicacidn de uso piiblico

Pasillos, escaleras, rampas,

banquetas, pasajes v lugares en

que pucde haber aglomeracion de

PETSOMES . . oLttt st e et e e u e s e e e e e e e e 550

Garajes v lugares de estacionamiento

de weRlculos . e AS
Pizos en lugares de rabajo

Despachos ..., 204

LI T T T 1

Laboraloros . ... e 00
Pisos para comercio al menudeo

a) I 300

b Semipesado . ... Lo 400
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Tabla 18.2 (Continuacion)

g T 5 4 [ J SO
Pisos para comercio al mavoreo

I I 350

BY SEMUPESBI0 . . oo\ o ettt ettt e e 450

T =2 T 550

Mota: Las mercancias s¢ clasifican como:

a) Ligeras. Ropa hecha, calzado, sombreros, juguetes, joyas, adormos, cajas mor-
tuorias, muebles, alfareria, envases, candiles, cuadros, articulos de corcha, flo-
res, plantas, articulos de dptica, drogas, bebidas,

B Semipesadas. Yidrios, loza, cales v cementos, piedras naturales y arificiales,
vehiculos, maguinaria ligera, carbin v similares.

¢) Pesadas. Ferreterfa, herrerfa, maquinaria pesada, fundicidn y laminacion, anticu-
tos de plomo, libros, papel, etc.

Pisos en fabricas o talleres

a) Ligero . e . A

T 1 [ BIH)
Pisos en bodegas

ay Ligero ... e 450

By Semipesado ... 550

T = 11 B30

Cargas vivas accidentales

Viento

La presién del viento se supone que actia horizontalmente (Py) con la intensidad
que fije el Reglamento del lugar. Usualmente se toman entre 70 y 100 kg/m”. Para
determinar la presion normal (Py) en kg/m” sobre techos inclinados se aplica
la férmula de Duchemin:

2 sen o

2

Py =Py —m 78—
v H1+5ennr

a = dngulo que la superficie de cubierta forma con la horizontal.
0.0062 V-, donde V = velocidad del viento en km/hr v Py es la pre-
sion horizontal en kg/m?

B
=
Ii

El valor minimo que se admitird para Py serd de 40 kg/m®. Si « es menor
de 3%, la fuerza del viento se toma como si ella fuera horizontal. En ningtin caso
el momento de volteo ocasionado por el viento excederd del 70% del momento
de estabilidad de una estructura tomando en cuenta dinicamente las cargas muertas.
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Sizmaos
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Para prevenir en lo que sea posible los dafios que causan los sismos se segui-
rin las siguientes reglas:

a) Las uniones entre los diferentes elementos de una estructura deben calcu-
larse de manera que resistan tanto como los elementos que ligan.

b) Cada estructura deberd construirse de tal mancra que durante un temblor
oscile como una sola unidad.

Al solicitar el permiso para la construccidn de una estructura, ésta se clasifi-
card, para los efectos del sismo, en los tipos siguientes:

s Tipo I

* Tipo Il

s Tipo Il

* Tipo IV,

* Tipo V.

* Tipo VI

* Tipo VIl

s Tipo VI

Lo constituyen las construcciones que son indispensables que
permanezcan intactas cuando todas las otras hubieran sido des-
truidas por el temblor. Ejemplo: aquéllas de las que depende
la seguridad de las poblaciones, como son las plantas de bom-
beo, depdsitos de agua potable, plantas de energia, plantas de
tratamiento de aguas negras, estaciones de bomberos: etc.

Perienecen a este tipo las construcciones para lugares de reu-
nidn, o de cualquier otra clase, que al fallar pongan en peligro
la vida de gran mimero de personas. Ejemplo: escuelas, tea-
tros, cines vy similares.

Se agrupan en este tipo las construcciones de edificios desti-
nados al publico pero en los cuales se congrega un gran nii-
mero de personas, asi como otras construcciones, que al fallar
pueden poner en peligro a las primeras. Ejemplo: hoteles, ca-
sas de departamentos, edificios para despachos, casas de vi-
vienda, etc.

Lo forman las construcciones para guardar maieriales o equi-
pos costosos o necesarios. Ejemplo: almacenes, elevadores,
elc.

Pertenecen a este grupo las construcciones que son de valor
y cuya falla sélo puede poner en peligro la vida de pocas per-
sonas. Ejemplo: residencias, privadas de lujo.

Cualguier construccidn usada como habitacidn para pocas
personas.

Cualguier otra construccion que se use ocasionalmente por
pocas personas, pero no para habitacidn o lugar de reu-
nidn.

Cualguier otra construccidn aislada, cuva falla por un tem-
blor no pueda ocasionar normalmente dafios a otras estructu-
ras ni a seres humanos.
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Ahora bien, de acuerdo con la segunda ley de Newton se tiene que:

W a
S ia= = W=KW
g £

F =KW

F=m-a=

en la que F = Fuerza sismica.

K = Coeficiente sismico.
El coeficiente sismico K, como se puede observar en la tabla 18.3, es la relacién
de la aceleracidn del temblor supuesto a la aceleracion de la gravedad y vale:

Tabla 18.3
Para las construcciones del tipo 1 ... ... ... ... ... ... ... DLMD
Para las construcciones del tipo 1T ... .. ... . 0.05
Para las construcciones del opo -V ... ... . oo ool 0.03
Para las construcciones del tipo VII ... ... .. .. o i 0.01
Para las construcciones del vipo VI ... ..o o oo oo 0.00

Asi pues, la fuerza sismica es el producto del coeficiente sismico por el peso
total de la estructura, incluyendo cargas muertas y vivas arriba del plano hori-
zontal que se considere.

Toda cimentacion debe ser proyectada y construida de tal manera que con
la estructura totalmente cargada, incluyendo cargas muertas y vivas permanentes
y accidentales (pero no las de viento), los momentos que provoguen en las mis-
mas las condiciones mds desfavorables satisfagan los siguientes requisitos:

a) La estructura no deberd deslizar sobre el suelo.
by La estructura no deberd volcarse.
¢) La unitn entre vigas de cimentacidn y los pilotes no deberdn romperse.

) Ningin pilote soportard una carga mayor que la de trabajo especificada
aumentada en 33%.

e) El esfuerzo unitario sobre el suelo de cimentacidn en ningin punto exce-
derd al esfuerzo admisible de trabajo mds 33%.

N Los elementos de la cimentacidn. las uniones entre dichos elementos, la
superestructura y la cimentacidn no deberdn soportar esfuerzos mds alld
de los especificados en el Reglamento, aumentados en 33%.

Reduccidn de las cargas vivas

Como en una estructura dada no concurren todas las cargas mdximas (vivas o
muertas) de manera simultinea, sino que unas veces actian unas y otras veces
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las otras, se permite que se hagan reducciones en las mismas. En todas las es-
tructuras de varios pisos (excepto las destinadas a bodegas) podri hacerse una
reduccion de la carga viva en cada nivel para fines de cdlculo de columnas y sus
cimientos en la tabla 18.4.

Tabla 18.4
En estructuras de:
DS PISOS ..o DR
T . | |
CUBIO  PISOS .ottt et i e e e MO
Siete PiSOs O MES ... ...l T

DISTRIBUCION DE CARGAS

Para calcular la manera como las losas transmiten las cargas a las vigas se puede
seguir el siguiente criterio (ver figura 18.4):

Si L/A es mayor que 1.5, la losa se considera como apoyada a lo largo de
la mayor dimension (viga [); si Lid = 1.5 se considera como perimetralmente
apoyada (viga Iy y (viga II).

Conocida la carga sobre las vigas se calculan las reacciones sobre los apo-
yos, ya sea por el méiodo de Cross o por medio de coeficientes.

Sumando las reacciones de las columnas, nivel por nivel, se llega a la reaccion
de la columna inferior. Esta reaccidn es la que se toma para que, dividida entre
el esfuerzo admisible del terreno, proporcione el drea de la zapata necesaria. Co-

ViG s "—I
WiG & I—.‘ r"“" . ]
] § \ &
L i
_— - &
= L Ca
o - - !I:_____Fw\ -
l | E "'lr LoA k\. ‘
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b= L =
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nocida la intensidad de las cargas y el drea de las zapatas que empleardn, es nece-
sario estudiar como se distribuyen, en la masa del suelo, las presiones que dichas
cargas provocan. Esto se verd en el capitulo siguiente.

Las losas se calculan como tales segiin su forma de apoyo. Si son libremente
apoyadas a lo largo de la mayor dimension, se calculan como vigas de 1 m de
ancho con la carga que le corresponda por metro. Si son perimetralmente apoyadas
se caleulan como vigas de | m de ancho, pero con cargas diferentes en las dos
direcciones.

Cuando las losas se consideren trabajando perimetralmente apoyadas (ver
figura 18.5), la tabla 18.5 proporciona las fracciones de la carga total W que
le corresponde a cada uno de los dos sistemas, para relaciones de claros desde

LOSAS PERIMETRALMENTE APOYADAS

@ 4

Figura 18.5
Tabla 18.5
Sy 4 42
1.00 0.500 W 0,500 W
1.05 0549 W 0,451 W
1.10 0395 W 0405 W
1.15 0.636 W 0.364 W
1.20 0675 W 0,325 W
1.25 0.709 W 0.291 W
1.30 0,740 W 0.260 W
|35 0.768 W 0.232 W
1.40 0,793 W 0,207 W
1.45 0.816 W 0184 W
1.50 0.8B35 W 0165 W
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1 a 1.50, con variaciones de 0.05 en 0.05, pudiendo interpolarse para variacio-
nes intermedias. Estos cocficientes de carga uniformemente distribuida estin da-
dos en funcion de las rigideces relativas.

COMO ESCOGER LA CIMENTACION MAS ADECUADA

Para la seleccidn del tipo de cimentacidon mds conveniente de acuerdo con las
caracteristicas mecinicas del suelo de desplante, y para que los asentamientos
tanio iotales como diferenciales queden deniro de los limites permitidos segin
¢l tipo de estructura, se pueden seguir estos lineamientos:

@) Usar zapatas aisladas en suelos de baja compresibilidad (C, menor a 0.20)
v donde los asentamientos diferenciales entre columnas puedan ser con-
trolados, empleando el método de asentamientos iguales; incluyendo jun-
tas en la estructura, o cuando se tenga una estructura con cierta flexibilidad
en su comportamiento.

b} Cuando se encuentren suelos con compresibilidad media (C. entre 0,2 ¥
(0.4), para mantener los asentamientos dentro de ciertos limites, conviene
emplear zapatas continuas rigidizadas con vigas de cimentacion. La in-
tensidad de las cargas indicard si se unen las zapatas en una o mis direc-
ciones.

¢} Cuando las cargas scan bastante pesadas y al emplear zapatas continuas
éstas ocupen cerca del 50% del drea del edificio en planta, es mas econd-
mico usar una sola losa de cimentacion.

d) En aquellos suelos que presenten una compresibilidad mediana, alta o muy
alta, y que ademas tengan baja capacidad de carga, es recomendable el
uso de cimentaciones compensadas. Estos suelos pueden presentar un in-
dice de compresion O, desde 0.2 hasta mds de 0.4,

¢} Cuando la cimentacion por compensacion no sea econémicamente ade-
cuada para soportar las cargas pueden combinarse la compensacion par-
cial v pilotes de fniccion.

[y Cuando las cargas sean demasiado elevadas conviene, para el caso de suelos
de baja capacidad de carga, usar pilotes de punta apoyados en un estrato
resistente.

PROFUNDIDAD DE DESPLANTE EN LAS CIMENTACIONES

a) En suelos cohesivos tipo COF:
D = [(0.83 — 0.017/PUP] ~ 4
Jf = 7
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b)) En suelos no cohesivos:

o = [ [tanEs- )

donde ¢, debe entrar en Tm/m?) como primera aproximacién. El valor de g,
sera de g, = F.5., siendo 2 el factor de segundad. Esta formula espera un
asentamiento de 17 =254 cm; ¢, = 1.1 V. €, Tm/m®,

La formula anterior, tomando en consideracion la posicion del nivel freatico,
s
C

i."‘u"u: 1.1 .l"":_‘,lu{ﬂrfl‘ﬂ'l].j H'I'ﬂ_..- _}

donde “C " es la profundidad del nivel fredtico medida desde la superficie en
pies, “4&" el ancho de la cimentacion en pies y 27 la profundidad de desplante,
en pies.

El valor de “N" de la prueba de penetracion normal (SPT) de campo debe
corregirse, solo en materiales no cohesivos, asi:

N =F.N__.

F =077 log, (%ﬂj

donde “F" es la presion intergranular en ton/pie® = kg/em’.

En las arcillas el valor de “A” no se corrige, Algunos datos pricticos, aproxi-
mados, que pucden emplearse en estudios preliminares son:

Humedad éptima = 2.2, — 1.5%

Indice plistico = L.£. *0.75- 7.7

Mddulo de elasticidad estitico = £= 8% CAR. (kglem?)
Mddulo de elasticidad dindmico= £ *14

g len arcillas) = 1.33 N ({Tm/m*)

La capacidad de carga admisible en suelos granulares con #.5. = 2 y asentamiento
de 2.54 cm puede determinarse por la expresion dada por Meyerhof:

N B+03 Y .
=254 s kefem?
7 [?.62 ][ 28 ] g




Copyrighted material



CAPITULO 19
Distribucion de presiones

Afirmar que un material es homogéneo equivale a decir que en todos sus puntos
las propiedades fisicas son dénticas. Indudablemente no puede decirse gue un
suelo saturado de agua sea homogéneo, ya que en algunos puntos existen particu-
las pétreas y en puntos cercanos hay agua, de ahi que el suelo no sea un material
plenamente homogénen. Decir que un materizl es isdtropo eguivale a mencionar
que para cada punto del material las propiedades fisicas son las mismas en todas
direcciones. En los suelos tampoco puede decirse que rige esta hiptesis, ya que
siendo los suelos formaciones naturales se han consolidado y por lo tanto las pro-
piedades de resistencia en direccion horizontal son diferentes a las de resistencia
en direccion vertical,

Se dice que un material es eldstico cuando sigue la ley de Hooke, en la cual
las deformaciones son proporcionales a los esfuerzos. 5i se considera un sélido
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eldstico, homogéneo e isétropo que se extiende en todas direcciones, con una carga
aplicada sobre &, se puede determinar la distribucién de presiones en su interior.

El caso mis sencillo de las distribuciones de presiones es el correspondiente
a una carga concentrada, vertical, en la superficie del semiespacio, como se indica
en la figura 19.1.

El problema matemsitico fue resuelto por Boussinesq en el ano 1865 aplicando
la teorfa de la elasticidad y las férmulas por €] obtenidas, las cuales llevan su
nombre; éstas son:

P

P 3.7 P
- - Jeos’ @) = — -
2 (r* + 2% 2x- 32{ ¢ ©) 2x R

a, =

N [ 3rtz (1 —2u) :|_
ol WP+ A+ 22+t B

P 1 —2 O

= 3 35:I'.I.IBCGSJE—{ &) oos

r 2 1 + cos ©
a=—i{l—1u][ SR L }—

' 2r P+ A+t
- P (1 —2uw mjg_ﬂif_.__
2xz 1 + cos ©
P 3rz?

O =

P
‘ - 3 ‘o
2 PR apeg OO0

En el caso de los suelos, la expresion de Boussinesq que mds interesa es
aquella que da la presion vertical o, sobre un plano horizontal a la profundidad
z ¥ a una distancia radial r, o sea la primera de las ecuaciones expuestas.

La forma mis usual de la mencionada ecuacidn es:

P 1

YT (T

También se puede expresar la férmula anterior asi:

—

L
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o de la forma siguiente:

donde:

Ky

3

0.478

z:‘[H(

L) 2] a2 [] + {n"z]z] e
z

Para facilitar el cdlculo de o, se presenta la tabla 19.1 en la cual se pueden
obtener los valores Ky en funcion de la relacion r/z.
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Tabla 19.1
riz Ky Fz Ky riz Ky riz KE

0.00 0.4775

0.01 0.4773 0.29 0.3902 0.57 | 0.2363 | 0.85 | 0.1226
0.02 0.4769 0.30 0.3849 0.58 | 0.2313 | 086 | 0.1196
0.03 04764 0.31 0.3796 0.59 | 0.2263 0.87 0.1167
0.04 0.4756 0.32 0.3742 060 | 0.2214 | 0.88 0.1138
0.05 0.4745 0.33 0.3687 0.61 | 0.2165 | 0.89 | 0.1110
0.06 0.4723 0.34 0.3632 0.62 | 0.2117 0.90 | 0.1083
0.07 0.4717 0.35 0.3577 0.63 | 0.2070 0.91 0.1057
0.08 0.46599 0.36 0.3521 0.64 | 0.2040 0.92 0.1031
0.09 0.4679 0.37 0.3464 0.65 | 0.1978 0.93 0.1005
0.10 0.4657 0.38 0.3408 0.66 | 0.1934 | 0.94 | 0.0981
0.11 0.4633 0.39 0.3351 0.67 | 0.1889 | 095 | 0.0956
.12 0.4607 (.40 (.3295 0.68 § 0.1846 0.96 0.0933
0.13 0.4579 0.41 0.3238 0.69 | 01804 | 097 | 0.0909
0.14 (.4548 0.42 0.3181 0.70 | 0.1762 0.98 0.08E7
0.15 0.4516 0.43 0.3124 0.71 | 0.1721 0.99 | 0.0865
0.16 0.4482 0.44 0.3068 0.72 | 0.1681 1.00 | 0.0844
0.17 04446 0.45 0.3011 0.73 0.1641 1.01 0.0823
0.18 0.4409 0.46 0.2955 0.74 | 0.1603 1.02 | 0.0803
0.19 0.4370 0.47 0.2899 0.75 | 0.1565 1.03 | 0.0783
0.20 0.4329 0.48 0.2843 0.76 | 0.1527 1.04 | 0.0764
0.21 0.4286 0.49 0.2788 0.77 | 0.1491 1.05 | 0.0745
0.22 0.4242 0.50 0.2733 0.78 | 0.1455 1.06 | 0.0726
0.23 0.4197 0.51 0.2679 0.79 | 0.1420 1.07 0.0709
0.24 0.4151 0.52 0.2625 0.80 | 0.1386 1.08 0.0691
0.23 0.4103 0.53 0.2571 0.81 | 0.1353 1.09 0.0674
0.26 0.4054 0.54 0.2518 0.82 | 0.1320 110 | 0.0657
0.27 0.4004 0.55 0.2466 0.83 | 0.1288 1.11 0.0641
0.28 0.3954 0.56 0.2414 0.84 | 0.1257 1.12 0.0626
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Tabla 19.1 (Continuacidn)

riz Ky iz Ky rfz Ky Fiz Ky
.13 0.0610 1.35 0.0357 1.57 | 0.0214 1.79 0.0132
1.14 0.0595 1.36 0.0348 1.58 | 0.0209 1.80 0.0129
i.15 0.0581 1.37 0.0340 1.59 | 0.0204 i.81 0.0126
1.16 0.0567 1.38 0.0332 1.60 | 0.0199 1.82 0.0123
1.17 0.0553 1.39 0.0324 1.61 0.0195 1.B3 0.0121
1.18 0.0539 1.44) 0.0317 1.62 G191 i.Bd (LR R L
.19 0.0526 1.41 0.0309 1.63 | 0.0187 1.B5 0.0116
1.20 0.0513 1.42 0.0302 1.64 | D.0182 1.86 0.0114
1.21 0.0501 1.43 0.02495 1.65 | 0L.O178 .87 0.0111
.22 0.0489 1.44 00288 1.66 0.0175 1.E8 0.0109
1.23 0.0477 .45 0.0282 1.67 0.0171 1.589 0.0107
1.24 0.0465 .46 0.0275 1.68 | 0.0167 1.90 0.0105
1.25 0.0454 1.47 0.0269 1.69 | 0.0163 1.91 0.0102
1.26 0.0443 1.48 0.0263 1.70 | 0.0160 1.92 0.0100
1.27 0.0433 1.49 0.0257 1.71 0.0156 1.93 0098
.28 0.0422 1.50 0.0251 1.72 | 0.0153 1.94 0. 0096
1.29 0.0412 1.51 0.0245 1.73 | 0.0150 1.95 {0, (g
1.30 0.0402 1.52 0.0239 1.74 .0147 1.96 0,093
1.31 0.0392 1.53 0.0234 1.75 | 0.0143 1.97 0,001
1.32 00383 .54 0.0229 1.76 | 00141 1.98 0.0089
1.33 0.0374 1.55 0.0223 1.77 00137 .54 0.0087
1.34 0.0363 .56 0.0z1s 1.78 00135 2.00 (0.085

2,10 0.0070

2.20 0.0058

2.30 0.0048

2.40 0.0040

2.50 0.0034

2.60 0,0029

2.70 0.0024

2.80 0.0021

Como se puede notar, en la férmula de Boussinesq no intervienen las cons-
tantes eldsticas del material, por lo que puede ser aplicada a materiales de muy
distinta naturaleza. La carga centrada da el mismo valor de esfuerzo indepen-
diente de las constantes eldsticas. Las deformaciones de uno y otro cuerpo serdin
diferentes, pero el esfuerzo es ¢l mismo.

En la prictica lo gue se hace es determinar el efecto de un sistema de cargas
sobre el suelo aplicando la ecuacidn de Boussinesq, que mds adelante se expone,
y para estudiar las deformaciones que ellas producen se extraen muestras inalte-
radas del suelo y se estudia en su laboratorio cémo se comportan bajo la accidn
de los esfuerzos.
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o, = 0.8, Kg/em?
r . - 4

o, = 0.6 _Kg/cm ':E':
o,= 0.4 Kg/em? F3%
I
V | ¢
Issbaras - . gy = 0.2 Kg.ﬁ:mi

0, = 0.2 Kg/em?

Figura 19.2

Ejemplo. Obtener el valor de o, aplicando la ecuacidn de Boussinesq para el caso
de una carga concentrada de 100 Tm. Se requiere el esfuerzo a 3 m de profundi-
dad y a una distancia radial de 1.5 m. Daros:

P=100Tm:r=15mz=30m

El valor de la presidn vertical o, con la ecuacion de Boussinesq se obtiene
asi:

riz = 1.5/3.0 = 0.5, por lo que K, de la pdagina 275, vale 0.2733.

Por lo tanto:

100

o, = EB z_Fl = {).2733 - T = 3.036 TI'I"I.l"I'I‘jE

Por medio de la teoria de distribucidn de esfuerzos de Boussinesq se pueden
graficar dichos esfuerzos de diferente manera; una es manteniendo constante la
g, con lo cual se forman las isobaras o bulbo de presiones como se puede ver
en la figura 19.2,
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Figura 19.3

Una manera de graficar los esfuerzos es por medio de la distribucidn de
esfuerzos sobre un plano horizontal a una profundidad constante z, como se aprecia
en la figura 19.3, donde se advierte la variacion de o, como funcion del radio.

(tra manera de graficar los esfuerzos es por medio de la distribucion de es-
fuerzos verticales, con profundidad sobre un plano vertical y a una distancia r
constante de la linea de accidn de la carga vertical concentrada, como se puede
ver en la figura 19.4.

En caso de que la carga aplicada sobre el plano que limita el semiespacio
no esté concentrada, sino que sea una carga uniformemenie distribuida sobre una
clerta drea, podrin obtenerse los valores de los esfuerzos de cada uno de los
puntos del semiespacio por medio de una integracion de la ecuacion de Boussinesq.
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Fadum elabord en 1939 una tabla (ver tabla 19.2) que simplifica el problema,
partiendo de la integracion de la ecuacidén de Boussinesq para una superficie rec-
tangular, quedando el punto bajo investigacién a una profundidad z debajo de
una de las esquinas. El valor del esfuerzo vertical a la profundidad z viene dada
por la ecuacion:

o, =1 g

I = Valor de influencia que depende de m y de n.
m = Relacién entre el ancho del rectdngulo v la profundidad z,
n = Relacion entre el largo del rectingulo y la profundidad z.

Asi, para calcular la presién bajo una esquina de una superficie rectangular
cargada uniformemente con una carga de g kg/cm?, se calculan los valores de
m y ny por medio de la tabla mencionada se calcula el valor de I, el cual se

Tabla 19.2 Valores de [ para los esfuerzos verticales debajo de una esquina segin Fadum

- "l ol 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6
0.1 | 0.00470 | 0.00017 | 0.01323 | 0.01678 | 0.01978 | 0.02223
0.2 | 0.00917 | 0.01790 | 0.02585 | 0.03280 | 0.03866 | 0.04348
0.3 | 0.01323 | 0.02585 | 003735 | 0.04742 | 0.05593 | 0.06294
0.4 | 0.01678 | 0.03280 | 0.04742 | 0.06024 | 0.07111 | 0.08009
0.5 | 0.01978 | 0.03866 | 0.05593 | 0.07111 | 0.08403 | 0.09473

0.6 002223 004348 006294 0.08009 | 0.09473 0. 10688
0.7 0.02420 0.04735 | 006558 0.08734 | 0.10340 0.11679
0.8 0.02576 0.05042 | 0.07308 0.09314 | 0.11035 0.12474
0.9 0.02608 0.05283 0.07661 009770 | 0.11584 0.13105
1.0 0.02794 0.05471 | 0.07938 | 0.10129 | 0.12018 0.13605

1.2 0.02926 | 005733 | 0.08323 | 0.10631 | 0.12626 | 0.14309
1.4 0.03007 | 0.05894 | 0.08561 | 0.10941 | 0.13003 0.14749
1.6 0.03058 | 0.0599%4 | 0.08709 | 0.11135 | 0.1324] 0.15028

1.8 0.03090 0.06058 | 0.08304 [ 0.11260 | 0.13395 0.15207
2.0 0.03111 0.06100 | 0.08867 | 0.11342 | 0.13496 0.15326

2.5 0.03138 | 0.06155 | 0.08%48 | 0.11450 | 0.13628 | 0.15483
3.0 0.03150 006178 | 0.08982 | 0.11.95 | 0.13684 | 0.15550
4.0 0.03158 0.06194 | 0.09007 | 0.11527 | 0.13724 | 0.15598
5.0 0.03160 | 0.06199 | 0.09014 | 0.11537 | 0.13737 | 0.15612

6.0 0.03161 0.06201 | 0.09017 | 0.11541 | 0.13741 0.15617
8.0 0.03162 0.06202 | 0.09018 | 0.11543 | 0.13744 | 0.15621
10.0 0.03162 0.06202 | 0.09019 | 0.11544 | 0.13745 0.15622
o 0.03162 0.06202 | 0.09019 | 0.11544 | 0.13745 0.15623
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Tahla 19.2 {Continuacion)

-

“m-L_h 0.7 0.8 0.9 1.0 1.2 4

0.1 G.02420 | 0.02576 | 0.02698 | 0.02794 | 0.02926 | 0.03007
0.2 0.04735 0.05042 005283 0.05471 0.05733 0.058%4
0.3 0.06858 | 0.07308 | 0.07561 0.07938 | 0.08323 | 0.0856]
0.4 0.08734 | 009312 | 0.09770 | 0.10129 | 0.1063] 0. 10941
0.5 010340 | 011035 | 011584 | 0.12018 | 0.12626 0, 13003

0.6 0.11679 | 0.12474 | 0.13105 | 0.13605 | 0.14309 0.14749
0.7 012772 (. 13653 0.14356 0.14914 | (L15TDR (. 16199
0.8 013653 0. 14607 0.15371 015978 | 0.16848 0. 17389
0.9 (. 14356 0.15371 0. 16185 0.16835 | 0.17766 (. 18357
1.0 0.14914 0.15978 | 0.16835 [ 0.17522 | 0.1850% 0.19139

1.2 0.15703 0.16843 0.17766 018503 | 0.19584 0.20278
i.4 0.16199 0.17389 | 0.18357 | 0.19139 | 0.20278 0.21020
1.6 0.16515 0.17739 | 0L1R737 | 0.19546 | 0.20731 0.21510
1.8 0. 16720 0.17967 | 0.18986 | 0.19886 | 0.21032 0.21836
2.0 0. 16856 018119 | 0.19152 019994 [ 021235 022058

2.5 0.17036 0.18321 | 0.19375 | 0.20236 | 0.21512 0.22364
3.0 0.17113 018407 | 0.19470 | 0.2034] | 0.21633 0.22499
4.0 0.17168 0.18469 | 0.19540 [ 0.2017 | 021722 0.22600
5.0 0.17185 018488 | 0.19561" | 0.20440 | 0.21740 0.22632

6.0 0. 17191 0.18496 | 0.19569 0.20449 | 0.21760 (.22644
B.O 0.17195 OU1IRS00 | 019574 0.20455 | 0.21767 0.22652
10.0 017196 018502 | 0.19576 0.20457 | 021769 0.22654
o 017197 0. 18502 0. 19577 0.20458 | 0.21770 0.22656

multiplica por el valor de g. A continuacién se muestra un ejemplo que ilustra
la determinacion de presiones a una profundidad z haciendo uso de la tabla de
Fadum:

Calcular la presiom en un punto de 5.0 m por debajo de la esquina de una
zapata de 1.0 m de ancho por 1.2 m de largo que soporta una carga uniforme
g de 2 kgfem?®,

B 1.0

m = = = (}.20
Z 5.0
L 1.2

H = = ] 5]14
I 5.0

I = 0,023 (piginas 279 a 282).
g, = [ - p = 0,023 x 2 = 0.046 kg/em”
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Tahla 19.2 ( Comtinuacicn)

i 1.6 1.8 2.0 2.5 3.0 4.0
0.1 | 0.03058 | 0.03090 | 0.03111 | 0.03138 | 0.03150 | 0.03158
0.2 | 0.05994 | 0.06058 | 0.06100 | 0.06155 | 0.06178 | 0.06194
0.3 | 0.08709 | 0.08804 | 0.08867 | 0.08948 | 0.08982 | 0.09007
0.4 | 0.11135 | 0.11260 | ©.11342 | 0.11450 | 0.11495 | 0.11527
0.5 | 013241 | 0.13395 | 0.13496 | 0.13628 | 0.13684 | 0.13724

0.6 0.15028 | 015207 | 0.15326 | 0.15483 | 0.15550 | 0.15598
0.7 0.16515 | 016720 | 0.16856 | 0.17036 [ 0.17113 0.17168
0.8 017739 | 017967 | 0.18119 | 0.18321 | 0.18407 0. 18469
0.9 018737 | 018986 | 0.19152 | 0.19375 | 0.19470 | 0.19540
1.0 0.19546 | 019814 | 0.1999%4 | 0.20236 | 0.20341 0.20417

1.2 0.20731 0.21032 0.21233 0.21512 | 0.21633 0.21722
1.4 0.21510 021836 | 0.22058 | 0.22364 | 0.22499 0.22600
1.6 0.22025 0,22372 | 0.22610 | 0.22940 | 0.23088 0.23200
1.8 0;22372 0.22736 | 0.22986 | 0.23334 | 0.23495 00.23617
2.0 0.22610 0.22986 | 0.23247 0.23614 | 0.23782 0.23912

2.5 0.22940 | 0.23334 | 0.23614 | 0.24010 | 0.24196 | 0.24344
3.0 (0. 23088 0.23495 | 0.23782 | 0.2419 | 0.24394 0.24554
4.0 0.23200 | 0.23617 | 0.23912 | 0.24344 1 0.24354 0.24729
5.0 0.23236 | 0.23656 | 0.23954 | 0.24392 [ 024608 0.24791

6.0 0.23249 0.23671 | 0.23970 | 0.24412 | 0.24630 0.24817
8.0 0.23258 0. 23681 0.23981] 0.24425 | 0.24646 (.24836
10.0 0.23261 0.23684 | 0.23985 | 0.24429 | 0.24650 0.24842
i 0.23263 0.23688 | 0.23937 | 0.24432 | 0.24654 0.24846

Es notorio que una carga concentrada causard una distribucidn de esfuerzos
diferente a la que provocard una carga de igual magnitud, pero uniformemente
distribuida sobre una drea cuadrada de lados B, a la profundidad z v bajo la carga
P, ¢l esfuerzo vertical serd o ¥ a la profundidad z bajo la carga @ el esfuerzo
vertical serd o,. La diferencia numérica entre estos dos valores es funcion de
la relacion z/B. Cuando esta relacidn es de 4, o mayor de 4, los esfuerzos se
pueden considerar pricticamente iguales. De aqui que la relacion menciona-
da de z/B mayor de 4 o menor de 4 es ¢l punio de partida para saber cudndo
se puede trabajar con una carga concentrada, siendo ésta uniformemente dis-
tribuida.

La presion vertical bajo una carga uniforme sobre una drea circular se puede
determinar directamente utilizando la tabla 19.3. En dicha tabla. : v d representan,
respectivamente, la profundidad vy la distancia horizontal radial desde el centro del
circulo al punto donde la presion es deseada. Ademids, R representa el radio
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]

mo 5.0 6.0 8.0 10.0 @

0.1 0.03 160 0.0316l 0.03162 0.03162 0.03162
0.2 006199 0.06201 0.06202 006202 0.06202
0.3 0.09014 0.09017 009018 0.09019 0.09019
0.4 0.11537 0.11541 0.11543 0.11544 0.11544
0.5 0.13737 0.13741 0.13744 0.13745 0.13745
0.6 0.15612 0.15617 0.15621 0.15622 0.15623
0.7 0.17185 0.17191 0. 17195 017196 017197
0.8 0. 18488 0.18496 0. 18500 (. 18502 0. 18502
0.9 0.19561 0.19569 0.19574 0.19576 0. 19577
1.0 0.20440 0.20449 0.20455 0.20457 0.20458
1.2 0.21749 0.21760 0.21767 0.21769 021770
1.4 0.22632 0.22644 0.22652 0.22654 0.22656
1.6 0.23236 0.23249 0.23258 .23261] 0.23263
1.8 0.23656 0.23671 0.23681 0.23684 0.23686
2.0 0.23954 0.23970 0.23981 0.23985 (.23987
2.5 0.24392 0.24412 0.24425 0.24429 0.24432
3.0 0.24608 0.2463 0.24646 0.24650 0.24654
4.0 0.24791 0.24817 0.24836 0.24842 0.24846
5.0 0.24857 0.24885 0.24907 0.24917 0.24919
6.0 0. 24885 0.24916 0.24939 0.24946 0.24952
2.0 0.24907 0.24939 0.24964 0.24973 0.24980
10,0 0.24914 (1. 24946 0.24973 0.2498] (1.24989
2 0.24919 0.24952 0.2498 0.24989 025000

del circulo sobre el cual achia uniformemente la carga (ver fig. 19.5). Para
calcular la presion vertical bajo una carga sobre un area circular se obticne el

coeficiente de influencia | mediante las relaciones ‘%}r % v se multiplica por

la presion g aplicada a la superficie circular:
a=fgq

La J/ sc obtiene de la tabla 19.3.
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Tabla 19.3
aR
ZR i} .3 a5 1.0 1.3 2.0 25 3.0 35 4.0
025 [ 0986 | 0983 [ 0964 | D400 | 0015 | 0000 | 0002 | 0,000 [ 0000 [ 0,000
050 | 0911|0895 | 0.840 | 0.418 | 0.060 | 0.010 | 0.003 | 0.000 | 0.000.| 0.000
075 | 0784 | 0.762 | 0.691 | 0.374 | 0105 | 0.025 | 0.010 | 0.002 | 0.000 | 0.000
100 | 0646 0625 | 0.560 | 0.335 [ 0125 | 0.043 | 0.016 | 0.007 | 0.003 | 0.000
1.25 | 0.524 | 0.508 | 0.455 | 0295 | 0.135 | 0.057 | 0.023 | 0.010 | 0.005 | 0.001
1.50 [ 0424 | 0413 [ 0374 | 0256 | 0.137 | 0.064 | 0.029 | G.0i3 | 0.007 | 0.002
175 10346 ) 0336 [ 0309 10223 [ 0135 | 0071 | 0.037 [ 0018 | 0.009 | 0.004
200 | 0284|0277 [ 0258 ] 0,194 | 01271 0.073 | 0.041 | 0.022 | 0.012 | 0.006
250 | 0200 0196 | 0186 | 0.150 | 0109 | 0.073 | 0.044 | 0.028 | 0.017 | 0001
300 (0146 ) 0143 [ 137 [ 0117 ] 0091 | G066 | 045 [0031 ) 0022 | 0.015
4.00 | 0087 | 0086 | 0083 0076 | 0061 | 00052 | 0041 | 0031 | 0024 | 0.018
500 | 0057 ) 0057 | 0.056 | 0052 | 0.045 | 0.039 | 0033 | 0027 1 0.022 | 0018
TO00 | 0030 | 0.030 | 0.029 | 0.028 | 0.026 | 0.024 | 0.021 | 0.019 | 0.016 | 0.015
PO ) O00s | 0015 | 0014 [ 0014 | 0013 0013 0013|0012 0012 | 0110
Ejemplor
K=im;:=60m;&=15m
I d 1.5
—=—=2—=——=05=/=0.258
x3 "3
=0 = (0.258) (g). Para ¢ = 20 Tm/m’
o, =0.258 % 20 = 5.16 Tm/m’
R
F
\ a
]~
4 : Fig. 19.5
, . . :111
d= distancia borizontal del punto ¥ I ST
a analizar
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METODO DE NEWMARK

Otra manera de determinar los esfuerzos consiste en hacer uso del grifico de in-

fluencia de M.M. Newmark.

& L]
AR = o
G
Figura 19.6.

El esfuerzo vertical 6_a una profundidad zbajo el centro de una drea circular
de radio r uniformemente cargada es:

i aifd

o.=tg=]1- l+[ ] &

en la que g es la carga unitana sobre el circulo y el valor de fes:

'1|"|

S

1

De la ecuacion anterior que da el valor del esfuerzo vertical o_a una profundi-
dad determinada se puede determinar el valor de (#/2) que corresponda a 6 /g=0.8,

yi que:

y resulta gque (#/7) es igual a 1.387,

Si se representa la profundidad 7 (profundidad a la cual se quiere determinar
¢l esfuerzo) a una escala determinada, por ejemplo, si & representa a 2, el ra-
dio r correspondiente a @ /¢ = 0.8 resulta de multiplicar por 1.387 el segmento
¢, y pudiendo dibujar la circunferencia. Se puede repetir la operacion para otros
valores de o /¢, por ejemplo, de 0.6, 0.4, etc.. y se obtiene el diagrama de la
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figura 19.6, que viene a ser un plano de influencia, de modo que el esfuerzo o,
vale (1.3 s1 todo el circulo de radio ry g se carga con ¢ = 1. 51 solo se carga la
corona limitada por las circunferencias de radios ryg ¥ rys ¥ ¢ = 1, entonces
o, = 0.8 — 0.6 = 0.2. Los radios dibujados dividen cada anillo en diez zonas
equivalentes, de modo que si se carga una de estas zonas con ¢ = 1 el esfuerzo
inducido es de o, = 0.1 x 0.2 = 0.02, o sea que la influencia de una zona
es de 0.02. Para valores diferentes de g = 1 hay que multiplicar por este valor
de 0.02 el valor real de 4.

El procedimiento para usar ¢l diagrama de Newmark (ver figura 19.7) es
¢l siguiente: Se dibuja el plano de la cimentacion en papel transparente a una
escala tal que el segmento O del dbaco represente la profundidad z del punto
en el cual se requiere conocer el esfuerzo o,. Se coloca el papel transparente con
el dibujo de la cimentacidn sobre el dbaco de modo que la proyeccidén del punio
que se estudia coincida con el cenrre O del dbaco. Se encuentra el mimero de
zonas cubiertas por el drea de la cimentacion y el producto de este nimero por
el coeficiente de influencia de cada zona y por el valor de g proporciona el valor
de o, en ¢l punto considerado,

Los dbacos usados para el cdlculo real de esfuerzos bajo las cimentaciones
tienen un gran ndmero de subdivisiones. Esto permite obtener un valor de in-
fluencia muy pequeno y el cilculo de esfuerzos para dreas irregulares se facilita
grandemente.

En todos los casos el procedimiento que debe seguirse tiene que definirlo
¢l ingeniero que disena, ya que la clase de obra v el tipo de proyecto serdn aspec-
ios que tiene que tomar en cuenta para escoger el procedimiento que crea mis
adecuado.

En muchas ocasiones puede seguirse un método sencillo para determinar la
presiim o, aproximada, método denominado 2 en 1, en el cual la carga se supone
distribuida bajo una pendiente de dos veces la altura por una vez la base. Si se
supone que al nivel del terreno una estructura tiene las dimensiones A v B a una
profundidad z el peso de la estructura se repartird sobre una drea de lados A +
zy B + 7z La presion mdxima se estima en un 1.5 veces la anterior, que ¢s la
media,

Ejemplo:

Calcular la presién en un punto a 5 m de profundidad por debajo del centro
de una cimentacién de 6 m X 20 m de largo que soporta una carga uniforme
de 2 kg/em?®,

Carga total = 20 x 6 x 20 = 2,400 toneladas.

El drea de reparticion de dicha carga a una profundidad de 5 m es:
Area de reparticién = (6 + 5) (20 + 5) = 11 X 25 = 275 m*
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P
(A+Z) (B+Z)

Asi, la presion media (no la mdxima) a dicha profundidad serd:
2,400
275

La presidn mdxima estimada serd:

= 8.7 Tm/m? = 0.87 kg/cm?

aJ, =

a, = 0.87 % 1.5 = 1.31 kg/cm?

Conocida ya la forma como se distribuyen las presiones en los suelos conviene
ahora conocer la resistencia de los diferentes estratos para asi poder defimr si
se presentardn o no asentamientos perjudiciales al colocar las nuevas cargas (ver
figura 19.8). Esto se estudiard en el capitulo siguiente.
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CAPITULO 20
Capacidad de carga de las

cimentaciones

GENERALIDADES

La falta de datos sobre las caracteristicas fisicas v constitucién del suelo sobre
el cual se pretende construir una estructura ha sido causa de gue, al enigirse ésta,
se presenten sorpresas y gastos extraordinarios que bien podrian haber sido
evitados mediante un estudio del suelo antes de la construccion.

Conocido es el hecho de gue cuando una estructura se asienta en forma desi-
gual se provocan ¢n la misma deformaciones gue ocasionan grietas que pueden
ser muy perjudiciales a la estabilidad de ella, v en no pocas ocasiones el asenta-
miento ha sido causa del colapso total de la estructura. Un adecuado estudio del
suelo sobre el cual se pretende levantar una construccidn Facilita al ingeniero los
datos necesarios para determinar ¢l tipo vy disefio mds apropiado y econdmico
de la cimentacion, y es, ademds, una garantia previa a la buena edificacion. Co-
muinmente el costo de la investigacion del suelo representa un porcentaje muy
bajo del costo de la estructura, y el posible ahorro en tiempo vy dinero equivale
en casi todos los casos a varias veces el costo de los estudios hechos del suelo,

Existe la creencia muy generalizada de que cualquier terreno puede sostener
eficientemente una construccion liviana y que por lo tanto no requiere un estudio
del suelo. Sin embargo, la técnica moderna estd en completo desacuerdo con esa
creencia, ¥ los hechos han demostrado muy a menudo que casas residenciales
y construcciones similares han sido seriamente afectadas debido al desconoci-
muento de las caracteristicas del suelo y por ende al proyecto de una cimentacion
inadecuada en cada caso.

Lo que hay que entender bien es que no en todos los casos se requieren los
mismos estudios, v asi, si solo en casos especiales se justifican métodos de mues-
treo v de ensayes altamente especializados, en la mayoria de los casos no se

2189
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necesita mas gue una prevision aproximada de los fendmenos que se producinin,
prevision que puede efectuarse por medio de ensayes simples con los cuales se
pueden obtener resultados satisfactorios en la ingenieria de suelos. Sin embargo,
es necesario hacer notar que la naturaleza compleja de los suelos provoca ciertas
diferencias en su comportamiento real en el terreno con relacion al comporta-
miento cuando son ensayados en laboratorio bajo condiciones bien definidas, v
por lo tanto es necesario balancear con buen criterio los resultados que da la teo-
ria. en funcion de los datos de laboratorio, v el conocimiento empirico sobre la
validez que en cada caso debe darse a los resultados.

CAPACIDAD DE CARGA DE LAS CIMENTACIONES

La carga admisible en una cimentacion ¢s aquella que puede ser aplicada sin pro-
ducir desperfectos en la estructura soportada, teniendo, ademds. un margen de
seguridad dado por el lamado coeficiente de seguridad adoptado. La carga
admisible no depende dnicamente del terreno, sino también de la cimentacion,
caracteristica de la estructura y del coeficiente de seguridad que se adopte en
cada caso.

La presentacion que sigue, relativa a la capacidad de carga de las comenta-
clones, puede considerarse como una perspectiva moderna del problema, ya
que trata de incorporar, de manera general, las contribuciones de importancia que
s¢ conocen hasta la fecha sobre el particular.

Por experiencias y observaciones relativas al comportamiento de las cimen-
taciones se ha visto que la falla por capacidad de carga de las mismas ocurre
como producto de una rotura por corte del suelo de desplante de la cimentacion.
Son tres los tipos clasicos de falla bajo las cimentaciones:

@) Falla por corte general. Se tiene en arenas densas y arcillas rigidas.
by Falla por punzonamiento.
¢’} Falla por corte local. Se tiene en arenas medias v flojas v en arcillas suaves,

La falla por corte general se caracteriza por la presencia de una superficie
de deslizamiento continua dentro del terreno, que se inicia en el borde de la ci-
mentacion v que avanza hasta la superficie del terreno, como se puede observar
en la figura 20.1.

La falla por corte general es usualmente sabita y catasirofica, v al menos
que la estructura misma no permita la rotacion de las zapatas, ocurre con cierta
visible inclinacion de la cimentacion, provocando un hinchamiento o bufamiento
del suelo a los lados de la cimentacion aungue ¢l colapso hinal del mismo se pre-
senta de un solo lado.

La falla por punzonamiento (ver figura 20.2) se caracteriza por un movi-
micnto vertical de la cimentacion mediante la compresion del suelo inmediata-
mente debajo de ella. La rotura del suelo se presenta por corte alrededor de la
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Superficie de deslizameento

Figura 20.1 Falla por corte general.

s

Figura 20.2 Fulla por punzonamiento.

cimentacion y casi no se observan movimientos de éste junto a la cimentacion,
manteniéndose el eguilibrio tanto vertical como horizontal de la misma.

La falla por corte local (ver figura 20.3) representa una transicion entre las
dos anteriores, pues tiene caracteristicas tanto del tipo de falla por corte general
como del de punzonamiento. En este tipo de falla existe una marcada tendencia
al bufamicnto del suelo a los lados de la cimentacidon, v ademds la compresion
vertical debajo de la cimentacion es fuerte y las superficies de deshzamiento ter-
minan en alglin punto dentro de la misma masa del suelo. Solamente cuando se
llega a presentar un caso de desplazamiento vertical muy grande (del orden de
la mitad del lado o del diametro de la zapata) puede suceder que las superhicies
de deslizamiento lleguen a la superficie del terreno, pero aun en este caso no
se produce una falla catastrofica ni inclmacion de la zapata.

Aunqgue son bastante bien conocidas las diferencias entre los tipos de falla,
no existe un criterio numérico peneral que permita predecir el tipo de rotura que
s presentard, aungue puede decirse que el tipo de falla dependeri de la compre-
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Figura 20.3 Falla por corte local.

sibilidad del suelo en cuanto a las condiciones geométricas v de carga existentes. En
un suelo pricticamente incompresible el tipo de falla serd por corte general. Sin
embargo, si el suelo es muy compresible en relacidn con su resistencia al corte
el tipo de falla serd por punzonamiento. En la actualidad el tnico parimetro ra-

cional que existe para la evaluacion de la compresibilidad relativa de masas de
suelos sujetas a cargas es el llamado indice de rigidez, que viene expresado asi:
G G E
T C + pilan ¢ 201 + p)

en la que G es el madulo de deformacion tangencial, 7 ¢l esfuerzo de corte ya
conocido, u el coeficiente de Poisson v E el mddulo de elasticidad estitico o md-
dulo de clasticidad de Young.

El indice de rigidez del suelo ha sido asociado con el supuesto comporta-
miento elastoplistico perfecto del suelo.

Con el propdsito de tomar en cuenta la deformacion volumétrica media (A)
en la zona plistica se ha sugerido que el valor dado anteriormente de [, sea

reducido a f,, = [, - F, en que F es igual a -
| + I-A

Un alto valor de [, mayor de 250, indica de manera definitiva un suelo in-
compresible, mientras que un valor pequedo de [, por ejemplo de 10, indica
un suelo relativamente compresible.

El cilculo de la capacidad de carga limite de falla de una cimentacion constitu-
ye un problema de equilibrio elastoplastico. La dificultad de encontrar soluciones
aceptables estriba en conocer sus relaciones constitutivas: esfuerzo-deformacion-
tiempo.

En general el problema se presenta de la siguiente manera:

Se considera una cimentacion de ancho B y largo L desplantada en una masa
de suelo a una profundidad Z. La masa de suelo es de extension semiinfinita y
homogénea, con un peso volumétrico v v caracteristicas de resistencia al esfuerzo
de corte definidas por una linea de resistencia intrinseca recta v curva, esfuerzo-
deformacién tipica de cuerpo rigido-plastico.
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En el andlisis del problema se aceptan las siguientes simplificaciones:

a) En la figura 20 4a se desprecia la resistencia al esfuerzo cortante a lo
largo de b-c del suelo, que actiua como sobrecarga.

by En la misma figura @ no se toma en cuenta la fnccion entre la sobre-
carga v la cimentaciom a lo largo de a-d, ni aquélla entre la sobrecarga
y ¢l suelo de apovo a lo largo de a-b (ver figura 20.4b).

¢} Se supone que el largo I de la cimentacion es grande comparado con
su ancho A,

Son varios los estudios (eoricos que s¢ conocen y que se pueden aplicar en la re-
solucion de los problemas relativos a la capacidad de carga de las cimentaciones en
diferentes suelos, Entre dichos estudios tedricos se encuentran los de Prandtl, Krey,
Fellenius v otros. Sin embargo, una solucion menos exacta del problema, pero mas
sencilla, es la propuesta por el Dr. Karl Terzaghi v que ha demostrado ser lo sufi-
cientemente aproximada para todos los casos en ¢l campo de su aplicacion practica.

La solucion de Terzaghi asume que existen tres zonas (ver figura 20.5) con
movimientos diferentes bajo v alrededor de la aplicacion de la carga:

La zona 1, que es la que se encuentra inmediatamente debajo de la aimenta-
cibn, tiene forma de cufia v no puede penctrar en el suclo a menos que la presion de
los lados inclinados AC y BC alcance la presion pasiva del suclo advacente, Al mo-
verse la zona | lo hace verticalmente hacia abajo junto con la cimentacion.

La zona II, denominada zona de corte radial, es una zona de falla, v las
grandcs deformaciones que se presentan en ella provocan un levantamiento de
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la zona 111, la cual trata de resistir a dicho levantamiento con ¢l peso del mate-
nal de la misma. La resistencia de la zona Il variara de acuerdo a su tamafio,
con ¢l peso volumétrico del material v con la resistencia al deslizamienio a lo
largo de la parte inferior CDE de dicha zona, resistencia que es funcion del dn-
gulo de friccion interna, de la cohesidn y del peso del suelo,

El limite inferior ACDE s¢ compone de dos lineas rectas, AC v DE, con incli-
nacion de 45° + /2 v 457 — /2 con respecto a la horizontal, respectivamente.

Para ¢l instante de la falla ¢l Dr. terzaghi presentd la ecuacion siguienie,
que sirve para determinar la capacidad de carga limite de una cimentacion co-
rrida o continua para falla por corte general, cuando la 5.P.T. sea mayor a 15
golpes:

gp=c N, +7vZ-N +050 8N Z2=0,.

que representa ¢l esfuerzo ¢l esfuerzo maximo por unidad de longitud que pue-
de aplicarse a la cimentacion, es decir que g4 representa la capacidad de carga
limite de la cimentacion. En Esta altima ecuacion, N, N, v N, son coeficientes
sin dimension que dependen unicamente del dngulo de friccion interna del
suclo v se llaman faciores de capacidad de carga debidos a la cohesion, a la
sobrecarga vy al peso del suelo, respectivamente.

La ccuacion de g4 anicrior ¢s la fundamental en la teoria dada por Terzaghi y
con ella se puede calcular la capacidad de carga limite de una cimentacion continus
v poco profunda (profundidad de desplante igual o menor que el ancho de la cimen-
tacion) cuando se trate de falla por corie general.

Para caso de corte local y punzonamiento, el Dr, Terzaghi corngid su férmula
para corte general, para S.PT. = 15 golpes, asi:

ga=c"N_ +4 LN, + 05BN, 2=0,

Los valores de V., N, ¥y N, para falla por coric gencral s¢ oblicnen em-
pleando las curvas de trazo continuo en la figura 20.6 y los valores de V., V',
v N', empleando las curvas punteadas. El valor de ¢” = 2/3 ¢, cohesion del
suclo. El Dr. Terzaghi desarrollo su teoria unicamente para ¢l caso de cimenta-
clones continuas. Para el caso de cimentaciones cuadradas o circulares no hay
estudios teoricos que resuclvan el problema. Sin embargo, ¢l Dr. Terzaght mo-
difico con base en resultados experimentales su formula fundamental v presen-
10 las siguictes formulas empiricas:

Para zapatas cuadradas y corte general:

Fg=13e N +v- 2N, +04v- 8-V Z2=0D,
Para zapatas cuadradas v corte local o punzonamiento:

q" = jj ':1 h""ll'l + 1 E -"l"rrzl +“"1‘ Y |H " |i'l'1,. -'..-?= ﬂ.-'
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Para zapatas cuadradas y corte local o punzonamiento:
Ga =13 N +1- 2N +04y- 8N, Z=D,

En esta formula el valor de ¢ "= 0.867c, segin Braja Das.
Para zapatas circulares y corte general:

gy =l3cN +v- 2 "‘.., +06y- /AN 1 £=0,
Para rapatas circulares y corie local v punzonamiento:

g =13 N +7-Z- N, +067-R-N:Z=D,
En esta formula el valor de ¢ '=0.867¢

En todas las expresiones anteriores:

g4 = Capacidad de carga limite en Tm/m” 0 en Kg/m”.

¢ = Cohesion del suelo en Tm/m” 0 en Kg/m®,

¥ = Peso volumétrico del suelo en Tm/m”* o kg)‘m‘.

£ = Profundidad de desplante de la cimentacion en metros = .

= Ancho de la zapata cuadrada, o dimension menor de la zapata rectangu-
lar, en metros.

R = Radio de la zapata circular en metros.
Neo Ny N Moo Ny, N, = Factores de carga que s¢ pueden obtener de la
grafica de la figura 20.6, v que se expresan asi:

'ﬁﬂl=“.m.m":'(%+ij I.qvlfzc.cmd]{_li,..'q_ I} Il"|||r“_: ]'E{'Nq_ I:Itﬂ-n¢
=

(=T

N
|

!

@ = 44% N,, = 260
w = 48% N, = 780

VALORES DE N, Y N, VALORES DE A,

Figura 20.6 Factores de capacidad de carga para aplicacidn de la teoria de Terzaghi.
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Para zapatas cuadradas colocadas sobre arcillas blandas, es decir cuando su
dngulo de friccion interna se considere igual a cero, el valor de N es de 5.7,
elde N'gesde 1 yelde N’ de 0, por lo que la expresion para zapatas cuadra-
das en este caso gueda asi:

g, =135+ Z(l)=TAc"+y- £.L=0,

Como se ha podido observar, el valor de g, es el del esfuerzo limite mas
no el admisible o de disefio de la cimentacion. La capacidad de carga admisible
(g,) © {o,) se obtiene dividiendo la capacidad de carga limite (gy) por un factor
de seguridad que Terzaghi recomienda no sea menor de tres.

Una vez determinada la capacidad de carga admisible es necesario calcular
el asentamiento a fin de ver si tendrd o no valor aceptable (ver tabla 20.1). Segin

Tabla 20.1 Presiones admisibles recomendables en arcillas

Descripciin o 9 4, g4 | £ =
de la arcilla N g, | cuadrada | continua | cuadrada | continua | ke/em’
Muy blanda Menos | Menos | Menos Menos Menos Menos
de de de de de de 3
2 0.25 0.92 0.71 0.30 0.22
Blanda 2 0.25 0.92 0.71 0.30 0.22
a a a a a a 30
4 0. 50 1.85 1.42 (.60 (145
Mediana 4 0.50 1.85 1.42 0,60 .45
a 2 a a a a 45-90
8 1.00 .70 2.85 1.20 0.90
Compacta B 1.000 3.70 2.B5 |.20 0,940
a a a a a a O0-200
(] 2.00 7.40 5.70 2.40 .80
Muy compacta 15 2.00 7.40 5.70 2.40 1.80
a a i | i H | i
30 4.0} 4,80 11,40 4 B J.60
Dura Mis Mis Mas Miis Mis Mas
de de de de de de
30 4.00 14.80 11.40 4.80 3.60
N = Nimero de pelipes en el ensayo normal de penetracion,
g. = Resistencia a compresion simple en kgiem®.
ga = Capacidad a carga a reptura en kgicm’.
ga = Presion aduisible acomsejable on hgiom® para coeliciente de wepandad de 3
E = Mddulo de elsshcidad est#tico en k;-'m‘.:'.
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indica Terzaghi, si la arcilla es normalmente consolidada hay muchas probabili-
dades de que el asentamiento llegue a ser excesivo y puede ser entonces que la
cimentacion a escoger no sea por zapatas aisladas. Por el contrario, si la arcilla
es preconsolidada el asentamiento diferencial es generalmente tolerable. Lo ex-
puesto se refiere a la capacidad de carga limite mas no a la admisible, que debe
determinarse dividiendo la capacidad limite entre un factor de seguridad, que usual-
mente es de tres.

Cuando sean arcillas de alta plasticidad, el valor de la compresidn axial sin
confinar debe multiplicarse por 0.6 v asi obtener la cohesidn para usarse en las

formulas de capacidad de carga.

SOLUCION DE SKEMPTON

Pensando en términos de longitud de la superficie de falla, una cimentacidon méis
profunda tendria una superficie de mayor desarrollo que otra menos profunda
¥. por tanto, la cohesidn del suelo trabajaria mas. Skempton determind, experi-
mentalmente y con cierto criterio intuitivo, que el valor de N, queda afectado
por la profundidad de desplante de la cimentacidn, creciendo, hasta cierto limite,
a medida que la profundidad de desplante aumenta.

Skempton propuso que para determinar la capacidad de carga en suelos pu-
ramente cohesivos se emplee una expresion semejante a la de Terzaghi:

ga=ceN +y-E8=0,

pero con la diferencia de que ahora N, va no tiene el valor fijo de 5.7 para ¢
= (7, sino que varia con la relacidn Z/8, en la que Z es la profundidad de des-
plante de la cimentacidn y B el ancho de la misma.

Los valores propuestos por Skempton para N_ son los mostrados en la tabla
20.2.

Tahla 20.2
N,
ﬂ)}ﬁ
Zapata circular
o cusdrada Zapata continua

0 6.2 314
0.25 6.7 5.60
0.60 7.1 5.90
0.75 7.4 .20
1,04 1.7 &40
1.60 8.1 6. 80
2.00 B4 7,00
2.50 8.6 7.20
3.00 8.3 T.40
4.00 9.0 7.50
= 4.00 9.0 1.50
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CAPACIDAD DE CARGA DE ZAPATAS COLOCADAS SOBRE ARENAS

En la determinacion de la capacidad de carga de las cimentacion, af esfirerce
cerfaste, colocadas sobre arenas ¢s més conveniente hacer uso de la presion neta
del suelo. es decir, la presion en la base de la cimentacion en exceso de aguélla
debido a la sobrecarga del terreno que la rodea, o sea:

Gy =¢y=1Z=058-v N +y 2N -1)L=D,

La capacwdad de carga admisible, segin la ecuacion anterior, serd;
¢,=0,=¢/3

Sin embargo, es preferible emplear la determinacion de la capacidad de carga ad-
misible asi: ¢ = 1.1 &

Para determinar el angulo de fnecion mtema de las arenas y asi establecer &
debe obtenerse primero la compacidad relativa de Jas mismas, v para deducir la
compacidad relativa de las arenas el método méds empleado es la prueba de penetra-
cion normal, misma que debe determunarse a intervalos de 1 m en direccion vertcal
y oblener un promedio de los valores de Aentre el nivel de desplante de la cimenta-
cion vy el valor del ancho de la misma bajo dicho mivel, EI menor valor de /Vobtenido
de esta manera en los diferentes sondeos es el que debe usarse en el diseno después
de corregirse por g

Debidio a que los valores de A suelen ser muy altos cuando ¢l subsuelo estd
formado por arena fina bajo el nivel de las aguas fredficas, es necesario hacer,
ademis, la correccion siguiente:

A= 15+ 0.5 (V= 15)

en la que A viene siendo el valor determinado en la prueba en el campo y que
resulten mayores de 15 al corregirlas por g,

Cuando las cargas vayan a ser cimentadas por medio de una losa (“mat™)
desplantada sobre arena, la capacidad de carga admisible puede determmarse por
la siguiente expresion, dada por Peck-Hanson-Thormburn:

Lasas sobre arenas.

N =3 ’
g, = “T.kg!cm‘

Ewr pravay cenr arenays wxar para fosas, segun Meyerhot:

V

¢, =[ﬁ][ﬂ}f~ﬂ

4

(033K =)

Enésta, & =1 +
” ¥



CAPACIDAD DE CARGA DE CIMENTACIONES SOBRE SUELOS 99

donde § es el asentamiento requerido en pulgadas. £ la profundidad de desplanie
en pies v & el ancho de la zapata en pies. resultando g en ton/pie” = Kg/fem®
Debe usarse N ya corregido por profundidad (pdgina 176).

CAPACIDAD DE CARGA DE CIMENTACIONES SOBRE SUELOS
FORMADOS POR GRAVAS O POR GRAVAS Y ARENAS

La determinacion de la capacidad de carga admisible, para un asentamiento ma-
ximo de 2.54 cm de cimentaciones colocadas sobre suelos granulares no cohesi-
vos puede determinarse por medio de la expresion siguiente (Terzaghi v Peck)
H+]
25
En esta expresion, N es el mimero de golpes en la prueba de penetracion
normal, B es el ancho de la cimentacidn en pies v R es un factor de correccion

que depende de 1a posicidon del nivel de las aguas fredticas v que puede obtenerse
de las figuras 20.7a, &y o

g, =a, =T20(N__ —3}[ ] 488 £.en kg/m’

£
-— H —e *

1 v Vi
Figura 20.7a
1.0 \ 1.0
1.9 Uy
=4 =
2 D8 = (1.4
= 07 = 0.7
- o
i Uiy
0.5 0.5
i .2 0.4 0. [N | AF ] [0 L4 L 0.8 1.0}
= 1 E:
£ B

Figura 20.7h Figura 20.7c
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El valor del esfuerzo admisible (g, = o,) puede ser incrementado linealmen-
te multiplicindolo por el factor (1 + z/B), con un valor limite de dos cuando
z/B sea mayor que uno,

En la determinacidon de la capacidad de carga admisible de una zapata de
cimentacidn con carga excéntrica puede seguirse el procedimiento siguiente: De-
terminese la capacidad de carga de la cimentacién suponiendo que la carga estd
centrada vy multiplique el resultado por el factor de reduccion, segun la figura
2().8 propuesta por la AREA.

Cuando las cargas en las cimentaciones son centradas pero inclinadas, la
capacidad de carga debe determinarse asumiendo que la carga esta aplicada ver-
ticalmente y luego corregirse por el factor R, mostrado en las figuras 20 9a, b,

c y d, propuestas por G.G. Meyerhof v por la AREA.
La determinacion de la capacidad de carga de las cimentaciones desplanta-

das en terrenos inclinados puede hacerse con las férmulas:
Para zapatas continuas:

a=cNy +05B v N, (Usar F.5. = 3). Para conocer N, y N,
hay que determinar el factor de estabilidad asi:

T
e

Factor de estabilidad = F, =
cohesion del suelo.

. en el que ¥ = peso volumétrico, y ¢ =
C

Para zapatas cuadradas:
ga = 1.3 ¢ Ny + 0.4 By. Ny, (Usar F.5. = 3)

Z
En las figuras 20.10a, & v ¢, usar las lineas llenas si E = (), y las punteadas
4
sl —=1L2=0_
5
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CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE DE LAS ROCAS

Roca suave 8 kg/em”
Roca medianamente dura 40 kglem”
Roca dura v sana 60 kglem”
Rocas sedimentarias:
Lutitas v Pizarras R kglem® a 10 kg/em?®
Calizas 10 kg/cm” a 20 kg/cm®

Rocas en plegamientos:
Micas 40 kglem-

Rocas igneas:
Basalto, granito, diorita, sanas 20 a 40 y a 100 kg/em®

Rocas metamorficas:
Gineiss 100 kg/em®
Mirmol 10 a 20 kg/cm?

(Generalmente g, = 0.2 a 0.3 g,).

En una zapata poco profunda o cuando el suelo sobre la zapata pueda llegar
a saturarse. ya sca por el mivel fredtico o por otra causa, debe hacerse una reduc-
cidn del 50% en la capacidad de carga admisible ordinaria.

St sobre la zapata se tiene una significativa sobrecarga de material {ver figu-
ra 20.11a) que no se va a llegar a saturar, pero bajo la zapata si se saturard debi-
do al nivel fredtico, se debe reducir por lo menos en un 25% el valor de la
capacidad de carga admisible normal. Cuando sobre un suelo se vaya a cimentar
una maguina vibrante {ver hgura 20,11k}, la capacidad de carga admusible nor-
mal debe reducirse en 50%.

Una formula nueva. segin Bowles, que puede ser usada para determinar la
capacidad de carga de los suelos con gravas v arenas en lugar de la indicada en
la pigina 299 es la siguiente, para un asentamiento de una pulgada:

2
B + 0305 :
0.6 [Hm - 3][ } - Fi.en la que g, queda en kg/em-,

i 28

usando B = ancho de zapata en metros, v N corregido por profundidad.

fo=1% :H = 2. siendo £ la profundidad de desplante, sin tomar en cuenta
si hay o no presente nivel frednco.

Otra formula que puede emplearse en gravas y arenas. segin Meverhof es;
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Estas grificas fueron propuestas por B. K. Hough. Si los suelos se llegan a saturar,
los valores deben multiplicarse por 0.3,
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¢, = (0.1IHA (), donde g, queda en kgfem’. Emplear el A corregido por pro-
fundidad v siendo:

¥4
C =0.5+05 ——. donde:
* LY. |

£ = profundidad del nivel fredtico en pies, £ profundidad de desplante en
pies y & ancho de la zapata en pies. También aqui el asentamiento espe-
rado es de 254 em (1),

El asentamiento méximo en arenas secas se determina por la expresicn:

2¢ [ 287
Si = f—'? m] » S'en pulgadas, & ancho de la zapata en pies, N, co-

rregido por profundidad, ¢ presion aplicada en ton/pulg® =kg/cm®. 8i el nivel
¥

fredtico estd localizado a menos de — bajo el desplante, el valor anterior debe

multiplicarse por ¢l valor de #, que es la relacion entre las presiones intergranulares,

B
a =, sin nivel fredtico y con nivel fredtico a la profundidad que esté.

" Un enfogque propuesto por [, Alpan y Meverhof gue tiene la ventaja de su
simplicidad es que el asentamiento “S™, en pulgadas, en arenas vale:

§=29

e m—

Hd
"ll"l-:m'r

para anchos de zapatas “B” menores de 4 pies.
Para “B" igual o mayor a 4 pies usar:

§'= !L;r[ 28 ]
N_ 1+ 58

en las que ¢ = capacidad de carga admisible en Ton/pie” = kgicm® y &= ancho
de la zapata, en pies.

Segtin Vesic (1963), los valores de V., V] y ¥, que da Terzaghi estin sub-
estimados ¥ que es mejor usar los siguientes:

o N, @ N,
0 1 30 9.5
5 1.2 35 18.7

I 1.6 40 42.5

15 2.2 45 115.0

20 3.3

23 33




CAPITULO 21
Hundimiento de las estructuras

ESTIMACION DE ASENTAMIENTOS

Se dice que las arcillas son normalmente consolidadas cuando nunca han estado
sometidas a una presion mayor que la que corresponde a la que soportan por el
efecto de las capas de suelo sobre las mismas. 51 sobre este tipo de arcilla se
coloca una estructura, es posible que sufra un fuerte asentamiento debido a la
carga que se le agrega y debido a la expulsion del agua contenida en sus poros.
Mas como este tipo de suclo presenta un coeficiente de permeabilidad muy bajo
(1.0 % 10~7 emiseg., aproximadamente) el asentamiento ocurre muy lentamen-
te. Si la arcilla tiene una alta resistencia al corte y baja compresibilidad, el asen-
tamiento puede ser muy pequeno, y el empleo de zapatas aisladas puede ser el
sistema adecuado de cimentacidn.

La deformacion AH o § que puede sulrir un estrate. Je suelo de espesor H
bajo una presion uniforme AP o o, puede estimarse conociendo los resultados
de la prueba de consolidacién umidimensional.

La relacion entre el cambio de espesor y el cambio en la relacion de vacios
de un espécimen sujeto a la prueba de consolidacion v la del estrato de suelo
en su estado natural puede expresarse como sigue.

La deformacion unitaria del espécimen sujeto a la prueba de consolidacion
es (ver figura 21.1):

£ o= AH, o Ae
HF I + tl‘l.'l

305
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T 1 ' A - A
F‘. gy —— —T— Hﬂ ‘o
¥ 4
Ho v, o =1%¢
|
— ] _L —
Figura 21.1

Por otro lado, la deformacion del estrato de suelo en su estado natural es
(ver figura 21.2):

lgualando las deformaciones unitarias se tiene:

Ae, AH 5
= = —, de donde:
| +e, H H
ae,, .
AR = § = ]—+=-—-. H, y como Ae, = a, * AP obtenido de la prueba de
E’.'l
consolidacidn, entonces:
oy
AH = § = AP . H=m, . AP . H
I + ¢,

En esta expresion:

AH = § = Deformacion, en centimetros, del estrato en estudio.
a, = Coeficiente de compresibilidad en cm*/kg.

ANVTANARARRRRRRRRRA Y

m

Figura 21.2
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AP = g, = Incremento de presion en kg/em®.

£, = Relacidn de vacios del suelo en su estado natural.
ﬂ'r a B 1 A
m, = T e = Moddulo de compresibilidad volumétrica del suelo, expresa-
T e,

do en em?/kg.

Comao se ha podido observar, s1 H es el espesor de un estrato de arcilla que se
encucntra sometido a una expresion P, un aumento de presion AP o a, reduce
el espesor del estrato en el valor:

S=m .AP.H

La linea de consolidacidon en el terreno de las arcillas ordinarias tiene, segin Ter-
zaghi, en un diagrama semilogaritmico, la forma de una linea recta y puede ser
expresada por la ecuacion:

¢, + ar

e = e, —C, log,, -

En la que €, es un cochiciente sin dimension llamado indice de compresion.
Si se combina esta ecuacion con la de:

g, —¢ dy,
i, =——'-.y]udu m, = -
1 + e,
s¢ obtiene:
+ AP
ﬂl:' = L = Inglu Eﬂ— ﬂ
AP Q.
C. {0, + AP
m, = Nlogyy o ——
aF :I + E"} EI.I'

Sien la ecuacion § = m, - AP . H se reemplaza el valor de m,, se puede
obtener la deformacion § gque sufre un estrato de arcilla normalmente consolidada:

H

¥ E“I-I.' Qﬁl + '&P
§ = logy - ———— -
I + 'El.l Q“

Para arcillas normalmente consolidadas el valor de €, puede ser estimado,
en forma aproximada, uthhzando la expresion siguiente:

C. = 0.009 (L.L. = 10)
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Asi pues, puede determinarse el orden de magnitud del asentamiento proba-
ble § de una estriuctura desplantada sobre un estrato de arcilla de este tipo hacien-
do uso de los limites de consistencia para determinar C,. y aplicarlo en la expre-

sion correspondiente. En la figura 21.3 se inserta un dbaco a lineas paralelas para
determinar el asentamiento bajo columnas debido a estratos compresibles, pre-

parado por el Ing. B. Deschapelles. ]

El nomograma se presenta a fin de caleular rapidamente el asentamiento pro-
ducido por la existencia de estratos compresibles. Dicha magnitud depende de
una serie de variables, como se puede apreciar en la ecuacion de base. Para la
aplicacion del dbaco se presenta el siguiente problema: considérese una columna
que transmite a una zapata cuadrada de 4 m de lado una carga de 350 toneladas
métricas. A 2.50 m de profundidad bajo la zapata existe un estrato arcilloso de

ABACD A LINEAS PAMALE L AS PAMA DETERMIMAM ASENTAMIENMTO
BAJD COLUMMNAS DEBIDD A ESTRATOS COMPRESIBLES
P=350tm .
A o Eevnckindesmae: L1 o tog 50
S HIE Rometo
& f J[ ' ] abtarkio ar el narmge e
a 4T Oy 12,8 L
Sel 1] S me ame105 trmt
i B ' H o ooezs
s | G020 +
E aATs Bz 200 asantamientos del estrats
E;‘iu Cus 3 twnim® areliicas bago & cemtro de
B la eodurmng, &H » B, 38 cm,
-
;-T Indica da compresion Cg
f =]
3y 3885 8 g
ny
o. L pLMuiFuu ., 48 "'1 goice 8 3
1004 F pre \ X3 =ﬁ
" y L1 IEEE‘ o
. e I 1 ';n 3 5;_
5 .rt-"r ! 1"; jl-'-“: !"1!
™ s
i 2 8y E' 1"-1"L ops E! 2
3s00] 47 Egs \ cos
o ] -
P 1 e g Y
3800 Pos E’E’&
- a3 "'-'E
2= ™ Ralac
da yacion, &

C, de 0.00 a 0.19 — Compresibilidad: baja
C. de 0.20 a 0.39 — Compresibilidad: media
C. de 0.40 & mis — Compresibilidad: alta

Figura 21.3



ESTIMACION DE ASENTAMIENTOS 39

1.30 m de espesor, cuyas caracteristicas son: una relacion de vacios igual a 2.0
y un indice de compresién C, = 0.20. Por otra parie, ¢l referido estrato tiene
un esfuerzo efectivo inicial, dado por las capas de suelo arriba del mismo, de
3.0 Tm/m? como valor medio, entendiéndose que tal magnitud es aquélla para
la cual comienza la consolidacion de la arcilla por reduccion de la relacion de
vacios.

Empleando el nomograma se comienza por calcular los esfuerzos que pro-
duce la carga en los puntos | v 2, o sea, los puntos bajo el ¢je de la columna
en los planos limitrofes superior e inferior del estrato. Para ello se une el punto
de interseccion entre la recta representativa del lado de la zapata y la curva co-
rrespondiente a la profundidad en cuestion con el punto fijo, v trazdindose des-
pués de una paralela por el valor que expresa la carga de la columna hasta leer
en la escala Q el esfuerzo en el punto analizado. Posteriormente, se intersecta
la recta correspondiente al valor promedic de los esfuerzos @) v (5 con el va-
lor (2, del esfuerzo efectivo imicial promedio, proyectindose dicho punto sobre
la recta EE. Se continia uniendo la proyeccidn B con la magnitud de la relacion
de vacios, trazindose finalmente una paralela por el valor del indice de compre-
sion €, hasta leer el cociente entre el asentamiento del estrato y el espesor del
mismo. En el ejemplo supuesto, tal cociente vale 0.0425, siendo por lo tanto
el asentamiento igual a:

§ = 00425 x 150 = 6.38 cm.

Ademis del grafico ya mencionado, se anexa otro grafico (ver figura 21.4)
para calcular el tempo gue habra de transcurrir para una consolidacion dada,
nomograma también preparado por el Ing. B. Deschapelles.

El nomograma sirve para calcular rapidamente el tiempo que tarda un estra-
to compresible en alcanzar una cierta fraccion de la consolidacion gue ocurre
al aplicar al terreno una cierta carga. La figura esquemdtica ilustra las condicio-
nes correspondientes a la ecuacion base.

Supongase que se quiere saber qué tempo hay que esperar para que un es-
trato compresible, de 4.50 m de espesor situado sobre un estrato permeable, al-
cance el 70% de consolidacion por la aplicacidn de la carga. El coeficiente de
consolidacién (C,) correspondiente es igual a 15 x 10! cm? por segundo. Re-
cuérdese que este valor se obtiene de la prueba de consolidacidn unidimensional
mediante la férmula:

en la que H, es igual al espesor promedio y se calcula teniendo en cuenta las
condiciones de drenaje. En este caso como el estrato compresible se encuentra
entre dos estratos permeables, en la prueba de consolidacion deben emplearse
dos drenes, y la forma de caleular K, es sumando los espesores comprinudos
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Figura 21.4

en dos incrementos v dividir entre cuatro. La r corresponde al tiempo en el cual, en
la prueba, se obtiene el porcentaje de consolidacion deseado, como el 70% de
nuestro problema.

En la solucion nomogrifica se traza una linea recta umiendo los valores de
H y del porciento de consoldacion, hasta alcanzar o intersectar la recta central
sin graduar (RR), después se alinean dichos puntos de interseccion y el valor del
coeficiente de consolidacion, leyéndose en la escala izquierda la magnitud bus-
cada. En el ejemplo supuesto el resultado es de 20.8 meses.

Cuando las arcillas son normalmente consolidadas, el valor del coeficiente
C, puede “‘estimarse’” aproximadamente, segin Terzaghi, por la grifica de la
pdgina 213.

También puede usarse la expresion:

S=H +—r <, In&[;’-'-ﬂpJ

o 1 +e e
para suelos granulares para determinar su consolidacion in sitw. Mc Carthy su-

giere para materiales no cohesivos:

C. = 0.02 a 0.03 en arenas densas (C, de 60 a 80%).
C. = 0.05 a 0.06 en arenas flojas (C, de 25 a 40%).
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S, = 0.84

ASENTAMIENTO DE CONTACTO O DEFORMACION ELASTICA

El asentamiento de contacto que produce una cimentacion superficial sobre el
suelo de desplante de la misma puede calcularse para un drea cuadrada (ver figu-
ra 21.6), v considerando el médulo de Poisson = u = 0.5, por la expresion que
sigue:

Para ¢l centro del drea cargada uniformemente:
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S

Figura 21.6

Para la esquina del drea cargada unmiformemente:

. B
5, =042 12

Si el drea cargada es rectangular

la i:.r.quin.'l 0%

En |
y=
g =
B =
E =

5 = gB.

as CXpresiones anteriores:
Asentamiento, en cm,

E

. la expresion gque deberda emplearse para

| —u-

Presion de contacto. en kg/em-.
Ancho del drea cargada, en cm.

Madulo de elasticidad del suelo

. en kg/em®,

N = Valor de influencia que depende de la relacion largo a ancho (L/B) del drea

cargada.

Los valores de N dados por Schlewcher estan en la tabla 21,1

Tabla 21.1
Lig N
i.0 0.36
2.0 0.7k
3.0 A4
4.0 (.95
5.0 1.00

En los casos amteriores la cimentacion se supone estd colocada en la superfi-
cie del terreno. 5i la cimentacion estd desplantada dentro de la masa del suelo,
los asentamientos de contacto son mMenores.
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Si la relacion de la profundidad (£2) de desplante al ancho (5) del drea cargada
esigual a 1, o sea, cuando &= ,EI_-'{,. el asentamiento de contacto serd 0.75 del valor
calculado con las fdrmulas antenores. 51 £ es mayor que 4, en cualquier cantidad,
debe tomarse la mitad del asentamiento calculado por cualguiera de las fdrmulas
antes mencionadas.

El valor de E puede obtenerse empleando los esfuerzos y las deformaciones
que se presentan en la prueba de compresion axial no confinada.

Para reducir el asentamiento diferencial debido a las variaciones de la carga
viva es conveniente maniener igual presion de contacto para odas las cimenta-
ciones bajo la llamada carga de servicio. Esto se hace de la siguiente manera:

I. Se determina el drea de contacto o ¢l ndmero de pilotes para aquella co-
lumna que tenga la mayor relacién carga viva a carga muerta. Por lo tan-
to el drea A necesaria es:

4 = C.M. + Maxima C.V,
L

v el mimero de pilotes es:

_ C.M. + Mixima C.V.
R

o

N

2. Se determina, para esta misma columna, el valor de esfuerzo de disefio:

Carga de Servicio
A

a, =

i

Carga de Servicio
N

R, =

3. Se determina el drea o el nimero de pilotes para el resto de las columnas
empleando los valores obtenidos en el punto 2. o sea:

Carga de Servicio

Ty

Carga de Servicio
R,
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La carga de servicio es aquella que gravita sobre la estructura el tiempo suficien-
te para producir asentamiento por consolidacion del suelo (ver tabla 21.2). En
los suelos finos arcillosos las cargas de poca duracién se pueden considerar co-
mo que no producen asentamientos, por lo que la carga de servicio sera nada
mis la carga muerta mds un porcentaje de carga viva. Para los suelos granulares
la carga de servicie debe ser aquella que se espera se presente en cualquier tiem-
po de la vida de la estructura (ver tabla 21.3), va que estos suelos se asientan
casi inmediatamente después que reciben carga.

Tabla 21.2 Asentamientos diferenciales

Asentamienios diferenciales mdximos permisibles segiin el tipo de esiructura
Para arenas y para Para arcillas
Tipo de estruciura arcillay duras suaves
Cimentaciones de columnas
para:
a) Estructuras de acero y
de concretn reforzado, 0,002 L 0.002 L
b1 Para columnas recubiertay
de ladrillo. 0.007 L 0.001 L

I. = distancia entre ejes de columnas, en cm.

Tabla 21.3 Asentamicotos totales

Asemtamienios meiximos jolales permisibles

Edificios comerciales ......... ... iiiiiiiiiaiann 2.5 cm
Edificios industriagles ............. ... .. ccvuenn. 3.5 cm
B e S0 cm
Cimentacion de médguinas ... ... ... o 0.05 cm

La zona de cambios de volumen de un suelo por cambios en su humedad
natural (m,), llamada “zona activa” se puede estimar. segiun J. D. Nelson v D.
J. Miller asi:

i
h= -‘,-j%-
Donde “k", asi determinada, se haga constante aproximadamente hasta ahi se
considera llega la zona activa.




CAPITULO 22

Cimentaciones en terrenos
plasticos y elasticos

GENERALIDADES

En los terrenos pldsticos y eldsticos, donde las deformaciones pueden ser gran-
des, es preciso tener mucho cuidado al proyectar las cimentaciones a efecto de
que al hacerlo éstas sean las adecuadas. Considérese la figura 22.1 en donde las
cargas P y P’ estin soportadas por las zapatas cuadradas cuyos lados son, res-
pectivamente, L y L*, de tal manera que si se dividen las cargas Py P’ entre
las dreas de contacto respectivas se encuentra el mismo esfuerzo.

Si se analiza lo que puede suceder en los planos 1, 2, 3, etc., para lo cual
hay que suponer una cierta ley de transmision de carga en el seno del terreno,

1.n|

1.0

1.0

.

1.0

s
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Tabla 22.1
F=1Tm P =4 Tm
L L L L
Planos (m) {mz,'r :lr,'i.'m.l'm2 {m) (m%) anmsz
T 1.0 1.0 1.000 2.0 4.0 1.0
1 2.0 4.0 0.250 3.0 9.0 0.445
2 3.0 9.0 0112 4.0 16.0 0.250
3 4.0 16.0 0.0625 5.0 250 0.160
4 5.0 25.0 0.040 6.0 36.0 0.112

como por gjemplo la de 2 en 1 ya conocida, se obtienen los datos tabulados en
la tabla 22.1.

Observando la tabla anterior se puede ver que las presiones bajo las zapatas
s6lo son iguales en el rengldn T, es decir, en el correspondiente a la superficie
de contacto entre cimiento y terreno.

A medida que se profundiza dentro del seno del terreno se ve que van siendo
mayores las presiones producidas por la carga P' que las originadas por P. De
esto se deduce que, estando sometidos los diferentes planos a distintas presiones
debajo de las dos cargas y siendo mayores las que produce P’, habrda mayores
v mis rapidos asentamientos debajo de P* que los que se producen debajo de
P. Por lo tanto, puede verse que para conseguir una cimentacidn estable, de ma-
nera que todos sus puntos desciendan cantidades 1guales a las mismas velocida-
des, no tiene sentido alguno el concepto de las presiones de contacto, ya que de
todas maneras las cargas distintas se asentardin con diferente rapidez.

CIMENTACION POR SUSTITUCION

Por lo expuesio en el inciso anterior, se tratard de elaborar un método que no
descanse exclusivamente sobre la igualdad de las presiones de contacto, que, como
va se ha visto, no resuelve el problema de la cimentacion en minguno de sus puntos.

Supdngase un terreno cuya superficie libre se designard por T. Sobre este
terreno se trata de cimentar una estructura cuyo peso se llamard P, Considérese,
de manera arbitraria, un esfuerzo admisible del terreno. Si se divide la carga P
entre el esfuerzo admisible del terreno o, se obtiene el drea necesana para sus-
tentarlo. 5i se busca dentro del seno del terreno los esfuerzos a que estin sujetos
por su propio peso planos a distintas profundidades, se encontrard que en la su-
perficie libre del terreno el esfuerzo es 0, en el plano uno se designard al esfuerzo
como oy, en el plano dos como a1, en el plano tres como o3, v asi sucesivamen-
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Figura 22.2

te (ver figura 22.2). Es claro que se puede encontrar un plano localizado a una
profundidad & de tal manera que su esfuerzo sea precisamente el que se utilizd
anteriormente para encontrar ¢l drea necesaria de la cimentacidn, o sea 4. Si
s¢ coloca un plano ideal de la dimensidn A encontrada, a la profundidad h, éste
se encontrard en perfecto estado de equilibrio dentro de la masa del terreno, va
que de arriba hacia abajo estard sufriendo la presidn del prisma de terreno de
altura A, y de abajo hacia arriba la reaccion del terreno inferior que lo sustenta.
Si ahora se quita el prisma de terreno formado por el drea A v los planos vertica-
les levantados por su contorno puede sustituirse por el peso del edificio que se
trata de cimentar, ¢l plano A se encontrard en las mismas condiciones en que
s¢ hallaba cuando estaba sometido solamente al peso propio del terreno. En estas
condiciones, cualquiera que sea la época en que se considere, al venir la consoli-
dacién del terreno los planos inferiores a la cota it se consolidardn en igual canti-
dad y con la misma velocidad debajo de la cimentacidn que el terreno que lo
circunda, v en estas condiciones se habrd podido resolver el problema de cimen-
tar de tal manera de no perturbar el equilibrio del terreno con el transcurso del
tiempo. Esto se conoce como cimentacion balanceada,

Con lo anteriormente expuesto puede hacerse el siguiente razonamiento: si
se tienen dos cargas diferentes, provenientes de columnas de un edificio tal como
s¢ ven en la figura 22.3, y de intensidades P v P’, se presentaria el pro-
blema de cimentacion de tal manera que la consolidacion de ambos cimientos
sea igual a través del riempo, es decir, que tengan la misma velocidad de descen-
s0. Para conseguirlo bastard con hacer el desplante de ambas zapatas a la misma
profundidad. es decir, que queden sobre el mismo estrato horizontal del terreno,
llenando la condicidn que la presién que transmitan a ese estrato sea la misma
gue transmite el terreno circunvecino. De gsta manera, se tendrd para las dos
cargas una misma profundidad k, siendo variables solamente las dreas de trans-
misién de carga que serin proporcionales a las intensidades de Py P°, pero en
cualquiera de los dos casos se debe tener que PPA v P'/A" = a = 5 « h (ver
figura 22.3), condicion con la cual se asegura la consolidacidn uniforme del te-
rreno. Debe hacerse notar que ¢l volumen comprendido entre el lecho alo de
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Figura 22.3

la losa de cimentacion v el plano del nivel libre del terreno, limitado vertical-
mente por los planos tangentes a la cimentacion, deberd quedar hueco para ase-
gurar asi la presion correcta sobre los planos de desplante. Cualguiera que sea
el nimero de puntos que traten de cimentarse, deberdn seguir la misma regla,
esto es, desplantar siempre sobre el mismo plano, conservar el esfuerzo del te-
rreno 1gual para todas las piezas v dejar huecos los cimientos.

CIMENTACIONES SOBRE ARCILLAS EXPANSIVAS

Se llaman arcillas expansivas aquellas que presentan un gran cambio de volumen
con los cambios de humedad. Asi, cuando dichas arcillas se humedecen sufren
fuerte expansidn, v cuando se secan se contraen considerablemente. Muchas peque-
fias construcciones, como casas habitacionales, gasolineras, elc., cimentadas sobre
arcillas expansivas han sufrido danos de consideracion en climas de largos perio-
dos de sequia e intermitentes periodos de humedad debido a los cambios de volu-
men con los cambios de humedad. Pequenas zapatas soportando livianas cargas
son mds fdcilmente levantadas o movidas por la arcilla expansiva que las grandes
zapatas soportando cargas pesadas, aun estado ambas calculadas bajo la misma
presion de contacto.,

Cuando la arcilla se encuentra a considerable distancia bajo la superficie no
se expande v contrag tanto como cuando se encuentra cerca de la superficie, va
que la primera es menos afectada por los cambios de clima. Por lo tanto, los
daiios por levantamiento de las zapatas pueden ser reducidos colocando €stas a
suficiente distancia bajo la superficie.

Las arcillas expansivas se caracterizan a menudo por su alto limite liquido
v un alto indice de plasticidad como consecuencia de un alio contenido de mine-
rales activos. Cuando se encuentran estos tipos de arcilla es necesario efectuarles
prueba de expansion libre, de presidn de expansién y de limite de contraccidn
en estado natural. La expansion libre se determuna humedeciendo una muestra
inalterada v midiendo el incremento de volumen de la misma. Generalmente
la prueba se hace sobre una muestra inalterada sujeta lateralmente v sometida
a una presién normal de 0.07 kg/cm? (1.0 Ib/plg?). Si se aplica una presién nor-
mal para evitar la expansidn del suelo, esta presidn es conocida como presion
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de expansidn. Algunas arcillas presentan presiones de expansién hasta de 10
kglem?®.

Cambios de volumen en el suelo

Los cambios de volumen en un suelo debido a la contraccidon del mismo se puede
determinar por la formula ya citada en el capitulo 21:

Ae
AV, =V,
I+ e
donde g representa la contraccion volumeétrica por unidad de volumen original,
€o

Conociendo el cambio de volumen en promedio, debido a la contraccion del
suelo, se puede estimar el asentamiento del mismo al variar su humedad desde
la humedad de saturacidn hasta la humedad correspondiente al limite de contrac-
cidn del mismo. Por fines practicos se puede estimar que un cubo unitano de
suelo cambia sus dimensiones en igual cantidad en todas direcciones durante su
contraccidn volumétrica. Un ejemplo puede aclarar lo anterior:

Un suelo dado presenta en su estado natural las siguientes caracteristicas:

Humedad = 64%; Limite de contraccion natural = 48%: Grado de sa-
turacién = 100%: Densidad relativa = 2.7. Se desea conocer su cambio de
volumen debide a la contraccion del suelo cuando su contenido de agua varie
desde su saturacion (64 %) hasta su limite de contraccidn natural (48%), v des-
pués calcular el asentamiento de todo el estrato de suelo, que es de 4 m de
espesor.

Como el suelo estd saturado se tiene que la relacion de vacios en estado na-
tural es:

e, = wD, = 0.64 % 2.7 = 1.728

La relacidn de vacios del suelo natural en su limite de contraccidn se puede
determinar por la va conocida férmula:

Supdngase que dicho valor de ¢ sea de 1.296.
Por lo tanto:

A, = L7218 — 1.296 = 0.432
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por lo que el cambio de volumen por unidad volumétrica del suelo es de:

A 0.432 0.432
€ -1 x = = 0.1585 m*/m’
1+ e, 1+ 1728 2.728

Este es el cambio de volumen mdximo que puede ser esperado; sin embar-
go, como el cambio en la humedad es mayor en la superficie que a cierta profun-
didad dentro del estrato, es necesario cierto criterio practico para obtener un valor
promedio. Se supondrd gue ¢l cambio de volumen promedio sea de 0.10 m*/m?
en vez de 0.1585 m*/m?; por lo tanto, el cambio unitario en dimensidn vertical
de un cubo de h dimensiones en estado natural y i' dimensiones después de con-
traido es de:

Ah = h—H'

Asi que:

Ah =1 — %0.9 = 0.035 m/m

y la deformacidn del estrato de 4 m de espesor serd de:

AH = 4 »x 0.035 = 0.14 m

El asentamiento anterior se considera como peligroso para una estructura
gue s¢ coloque sobre el suelo que lo presente. (Ver indicaciones en la pagina 314).

Algunas formas de evitar los danos
producidos por la expansién de la arcilla

Algunas veces, cuando se colocan vigas de cimentacidn sobre arcillas desecadas,
dichas vigas pueden ser reventadas debido a la presion que sobre ellas provoca
la arcilla al sufrir expansidn. Aun cuando las vigas hayan sido reforzadas para
resistir alta presion, el levantamiento o movimiento de los soportes de las vigas
pueden causar tanto dafio como si las mismas vigas se reventaran, Por lo tanto,
es necesario tomar las precauciones debidas para proveer cierto vacio bajo las
vigas a efecto de que la arcilla pueda sufrir expansidn sin gjercer presion de le-
vantamiento sobre la viga.

La forma mis simple de proveer dicho vacio bajo las vigas consiste en exca-
var unos 50 cm debajo de éstas y luego colocar el material en estado suelto a
fin de que la arcilla tenga espacio para sus movimientos. En muchos casos, po-
ner paja o hierba empacada en el fondo de las zanjas para las vigas ha dado muy
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0 paja empacada

Figura 22.4

buenos resultados, ya que cuando la arcilla comienza a hincharse ella comprime
a la paja, evitando asi que presione fuertemente sobre las vigas (ver figura 22.4),

Cuando se quiera colocar un piso al nivel del suelo y sobre arcilla desecada,
la tnica manera de evitar que se levante y dane es haciéndolo de concreto armado
soportado sobre un marco estructural y dejando un espacio en su parte inferior
para que la arcilla pueda sufrir cualquier hinchazon sin estar en contacto con la
parte inferior de la losa.

Un método que se puede usar ocasionalmente, ya que no es completamente
seguro, es aflojar la arcilla unos 30 cm y colar sobre ella el piso armado, como
puede verse en la figura 22.5.

31 la arcilla desecada es del tipo poco expansiva, el método anterior puede
resultar satisfactorio y evitar asi danos al piso y a la construccién. Sin embargo,
es necesario adaptar la profundidad k a las circunstancias y condiciones existen-
tes, o sea que el volumen que debe comprimirse la arcilla floja debe ser mayor, o
por lo menos igual, al volumen que se hinchard la arcilla inalterada bajo la capa
aflojada.

Un método efectivo para proveer vacio bajo losas de piso colocadas sobre
suelo expansivo y dentro del cual la arcilla puede hincharse sin producir presidn
de levantamiento es mediante el empleo de cajas de fibra de pldstico o de contac-
to colocadas como se ve en las figuras 22.6 a y b.

En vez de cajas de concreto se pueden emplear cajas o tubos de cartén como
se muestra en las figuras 22.7 a y b.

losa ﬂlE :nn:retn urmudu

areill a—-
floja

areiila en estodo natura:

Figura 22.5
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En lugar de las formas tubulares anteriores se pueden emplear cilindros de
paja comprimida, los cuales se rocian con una solucion de nitrato de amonio con
el fin de acelerar su desintegracion. Los elementos de cartén antes mencionados
también pueden rociarse con la solucidn de nitrato de amonio para acelerar su
desintegracion.

DIFERENTES TIPOS DE FALLAS EN ESTRUCTURAS

La construccidn de una cimentacion deficiente ha sido causa de fallas en las estruc-
wras desde tiempos inmemoriales. Algunas de estas fallas han sido mds bien espec-
taculares que peligrosas, como se ha podido observar con el hundimiento de varios
metros del Palacio de Bellas Artes en la ciudad de México (ver figura 22.8), cimen-
tado en una base de concreto sobre las arcillas bentoniticas de la zona del fondo
del lago Texcoco. Siendo estas arcillas altamente compresibles, se han ido consoli-
dando y el edificio se ha ido asentando paulatinamente. La cimentacidn por superfi-
cie de este edificio fue completamente inadecuada para evitar los fuertes asentamientos.
La velocidad del asentamiento de este edificio es de aproximadamente 3.8
cm por afio, mayor gue la de las calles que lo circundan. El uso de pilotes de
control podria ser una buena solucion para detener el fuerte asentamiento.
Sin embargo, otras fallas han sido catastrdficas, como la que provocd el co-
lapso total de la estructura de un edificio de apartamentos en Rio de Janeiro, Bra-
sil, en el afio 1958. El edificio se desplomé a la vista del piblico (ver figura 22.9).
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Otra falla catastréfica corresponde a la caida de un viejo edificio de cinco
pisos (evacuado con anterioridad por cierto), debido a la excavacion hecha cerca
de su cimentacion para la construccion de otro edificio de apartamentos,

Otro tipo de falla catastréfica corresponde a la de los silos de Transcona.
Winnipeg, Canadd, cimentada por medio de una losa de concreto de 23.50 m
» 60.00 m y un espesor de 0.60 m, a una profundidad de 4.00 m. La casa de
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Figura 22.14a



CIMENTACIONES EN TERRENOS PLASTICOS Y ELASTICOS

Figura 22,140

Copyrighted material



DIFERENTES TIPOS DE FALLAS EN ESTRUCTURAS 39

TG |
'qf-r i "1
: -

- _.._.._ .“‘"
i -I...r g

1.; -

Figura 22.14¢

Copyrighted material



CIMENTACIONES EN TERRENOS PLASTICOS Y ELASTICOS

Figura 22.147

Copyrighted maierial



CAPITULO 23
Cimientos sin refuerzo

CIMIENTOS CONTINUOS

Este tipo de cimentacion estd formado por una losa continua de concreto simple
sobre la cual descansa un contracimiento armado con la altura necesaria sobre
la superficie del terreno, a fin de que reciba las cargas de los muros vy las trans-
mila a la losa de cimentacion.

La losa de cimentacion puede ser construida de tal modo que su altura haga
que transmita la carga al suelo por corte y, por lo tanto, no se necesite acero
de refuerzo en la misma. Tampoco se necesitard refuerzo longitudinal en la

losa de cimentacion porque la resistencia longitudinal serd provista por el contra-
cimiento,

Tedricamente hablando, el contracimiento tampoco necesitaria acero de re-
fuerzo s1 las cargas realmente fuesen repartidas de manera uniforme a lo largo

contracimiento

1.5 x. minimo

—gimiente

Figura 23.1
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de la cimentacion, pero como en las casas las cargas transmitidas por los muros
no se pueden considerar como uniformemente distribuidas, por un lado, por la
existencia de huecos debido a puertas y ventanas, y por otro lado, a que ¢l suelo
presenia muchas veces lunares suaves que hacen que el contracimento trabaje
COMMIO viga, entonces es necesano que se les cologue acero de refuerzo, Ademas,
este refuerzo sirve para tomar los esfuerzos producidos por los cambios de tem-
peratura ¥ el fraguado en el concreto.

Estos cimientos continuos dan muy buen resultado cuando se les construye
sobre arenas ¥ gravas en estado denso de compacidad, pero cuando se les coloca
sobre arcillas representan la condicion menos adecuada en la mayoria de los casos,

CALCULOS DE LAS DIMENSIONES DE LOS CIMIENTOS
CONTINUOS SIN REFUERZO

Para el calculo de estos cimientos es necesano tomar en cuenta las condiciones
de equilibrio en la base del cimiento. Dichas condiciones de equilibrio son: equi-
librio de fuerzas verticales, equilibrio de fuerzas horizontales y equilibrio de mo-
mentos.

En el equilibrio de las fuerzas verticales la magnitud y el punto de aphicacion
de la resultante de todas las fuerzas que actian sobre la base han de ser tales
que ¢l esfuerzo de compresion en la misma no exceda del estuerzo admisible del
terreno.

En el equilibrio de las fuerzas horizontales la resultante de todas las fuerzas
ha de formar con la normal al plano de la base un angulo imtenor al angulo de
rozamiento.

En el equilibrio de momentos el punto de aplicacién de la resultante de todas
las fuerzas ha de caer dentro de la base para que hava seguridad al vuelco.

A continuacion se analizan los tres casos que suelen presentarse en la prictica:

* (Caso 1. Las cargas son verticales ¥ su resultante incide en ¢l centro de
gravedad de la base, tal como se indica en la figura 23.2:

i
|
: A .
IR
I | .
B Ih.r": -+ — — - — e — s i
A B
P 4
seccidn planta

transversal

Figura 23.2
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seccion
transversal A

T I¢

planta

Figura 13.6

Reemplazando se tiene:

de donde:

* (Caso 3, Ademds de cargas verticales actian empujes horizontales. En es-
te caso hay que encontrar la resultante R de las fuerzas horizontales ¥ ver-
ticales, y determinar el punto C de incidencia en la base, para descomponer
en €l la fuerza R en sus componentes horizonial y vertical. La componen-
te horizontal P, ha de ser contrarrestada por el rozamiento entre terreno
y cimiento v por el empuje pasivo de las tierras (que comunmente no se
toma en cuenta). La componente vertical P, actia como en el caso 21, se-
giin el valor de la excentricidad. Pero en este caso no es suficiente la com-
probacion de la presién mdxima. sino que hay que averiguar si cuando
el punto de aplicacién de la resultante cae fuera del tercio medio y, por
consiguiente, sélo una parte de la base estd en contacto con el te-eno
queda asegurada la estabilidad (ver figura 23.7).
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Figura 23.8

Igualando My con My se tiene:

en la que oy es el esfuerzo de trabajo a tension del concreto simple.

Si se limita og (esfuerzo de tension del concreto en la cara inferior) a 3
kg/em? v si g, (esfuerzo neto del terreno) es de 2 kglem?. se tiene como altura
de cimiento:

h= (70X =142 %

El A.CI — 322-72, " Building Code Requirements for Structural Plain Con-
crete””, indica gue el oy del concreto simple debe tomarse de 1.6 v o 0.21
Ji» donde f; es el modulo de ruptura del concreto.

Ejemplos

Ejemplo I. Un macizo de concreto simple (ver figura 23.9) soporta la carga
de un muro a razon de 16.2 Tm/m. Dicha carga actia con una excentricidad de
0.22 m. Calcular la presion médxima sobre el suelo.
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P

sl .00

1.20 m

Figura 23.10

Se proyectard un macizo de concreto simple como el que se muestra en la
figura 23110,

Las cargas actuantes son:

Peso de la cubierta P, mas peso del muro Py, = P, = 1.2 + 6 x 0.6 X
1.6 = 696 Tm

Peso del cimiento Py = 090 x 1.2 x 2.2 = 238 Tm

Presidn horizontal del viento P, = 6 x 0.1 = 0.6 Tm

Para determinar el punto en que la resultante de estas fuerzas corta a la base

AR se tene:
SeaP=PFP. + P, + P, =P + Py,

La componente vertical de la resultante R se cumple tomando momentos con
respecto al centro; por lo tanto:

Pxe=PpP =420~ P =005
de donde;

(6.96 + 2_33_:!-‘3 = 060 » 420 — 6.96 x 0.05; ¢ = 0.232 m

0.34 Tm
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Tabla 2M.1 (Conrinuacion)

Multipliquense Por Para obiener
Pies cuadrados ... L. 9209034 Metros cuadrados.
Pies cibicos ..._... . ..... 2.8317 = 10 Centimetros cibicos,
Pies cibicos ... L. 28317 = 1077 Metros cibicos.
Pies cibicos ... ... ..., 6.22905 Galones imperiales ingleses.
Pies cibicos .o .. ..., 283170 Litros.
Pies cibicos .. . .......... 238085 = 1077 | Toneladas British Shipping.
Pies cibicos ... . . ... ... 025 Toneladas 1. 5. Shipping.
Pulgadas ................. 2.54001 Centimetros.
Pulgadas .. ............... 2.54001 = 1077 | Metros.
Pulgadas ... .............| 25.4000 Milimetros.
Pulgadas cuadradas ........ 6.45163 Centimetros cuadrados.
Pulgadas cuadradas ... .. ... 645,163 Milimetros cuadrados.
Pulgadas cabicas .......... 1638716 Centimetros cibicos.
Pulgadas cuartas .......... 41.623]143 Centimetros cuartos.
Radiantes .........._ .. ... 37.29578 Grados angulares.
Saco de cemento amenicano .| 42.6376 Kilogramos.
Saco de cemenios americano . 94 Libras,
Saco de cemento mexicano . . 30 Kilogramos.
Toneladas brutas o largas . .. 1016.035 Kilogramos.
Toneladas brutas o largas .. .| 2240.0 Libras.
Toncladas brutas o largas .. .| 1.01605 Toneladas métricas.
Toneladas brutas o largas .. .| 1.120 Toneladas cortas o netas.
Tonecladas largas por ]:ni:l:3 - 1.09366 = 10° Kilogramos por metro cuadr.
Toneladas largas por pl.lnlgj | 157494 Kilogramos por mm-~.
Toncladas netas o cortas ... .| 907185 Kilogramos.
Toneladas netas o cortas . ... 830286 Toneladas brutas o largas.
Toneladas netas o cortas ... .| 907185 Toneladas métricas.
Toneladas métricas ........ 2204.62 Libras.
Toneladas métricas ........ 98421 Toncladas brutas o largas.
Toneladas métricas ........ 1.10231 Toneladas netas o cortas.
Toneladas British Shipping . .| 42.00 Pies ciibicos.
Toneladas British Shipping . . 52381 Toneladas U. 5. Shipping.
Toneladas U, 5. Shipping .. .| 1.050 Toneladas British Shipping.
Toneladas U. 5. Shipping .. .| 40.00 Pies cibicos.
Yardas ... ... . ... 914402 Metros.
Yardas cuadradas .......... 81613 Metros cuadrados.
Yardas cdbicas _......... T64559 Metros cibicos.
Varas ... B4 Metros,
ACTES ..., ADL6ET Hectdreas.
Acres ... 4.04687 x 10° | Kilémetros cuadrados.
Areas ... 1076.39 Pies cuadrados.
Barril de cemento (americano 76 Libras.
Barril de cemento (americano 1 70,5506 Kgs.
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Tabla 23.1 (Conrinuacidn)

CIMIENTOS SIN REFUERZO

CGrados Fahrenheit .. ... ...
Gramos  {metr.)
Hectdreas
Hectdreas
Heculreas
Kilogramos ... ... ... ...
Kilogramos ... ............
Kilogramos ... ... ... ...
Kilogramos-metros .. .......
Kilogramos-centimetros . .
Kilogramos por metro
Kilogramos por metro
Kilogramos por em’
Kilogramos por metre cuadr.
Kilogramos por metro cuadr,
Kilogramos por mm"*
Kilogramos por mm”
Kilogramos por metro cubico
Kilometros
Kilometros
Kilometros  cuadrados
Kilmetros cuadrados .. .. ..
Libras aveirdupois
Libras avoirdupois
Libras avoirdupois .. .......

Mulripliguense Por Para obtener
Barril de petroleo ... ... ... 42 Galones E. 1.
Barril de petrdleo ......... | 59 Litros.,
Caballos de fuerza (méir.) .. 9632 Caballos de fuerza H. P.
Caballos de fuerza E. U, ..} 101387 Caballos de fuerza (metr.)
Centigrados C ............ .8 + 32¢ Grados Fahrenheit.
Centimetros .. ...........1 3.28083 %= 10 ° Pies.
Centimetros .. ............ 3937 Pulgadas.
Centimetros  cuadrados . .. . 1350 Pulgadas cundradas,
Centimetros  cdbicos . ... ... 3.53145 = 10" Pies cubicos.
Centimetros  cibweos ..., .. 6.102 % 107 Pulgadas cibicas.
Centimetros coartos ... ... .. 0.0240 Pulgadas cuartas.
Galones E. U, . ........... B32702 Galones imperiales ingleses.
Galones E, U, . ........... 3. TR543 Litros.
Galones imperiales ingleses . 60538 Pies cuibicos,
Galones imperisles ingleses | 120091 Galones E. UL
Galones impenales ingleses .| 454596 Litros.
Cirados angulares .......... JANT4533 Radianies,

5556« (UF-327)
220462 x 10
2 47104
1076387 x 10°
386101 x 107
2.20462
084206 x 107
110231 = 10~
T7.233

0.86796

671972
2015913
14,2234

204817
9,14362 = 107
1422 .34

634973
6.24283 « 1077

62137

.53959
247.104

L3861
453.592

.4535092

4.464 x 107

Centigrados C,

Libras avoirdupos.

AcTes,

Pies cuadrados.

Millas cuadradas.

Libras.

Toneladas brutas o largas.
Toneladas netas o cortas,
Libras-pics.

Libras-yarda.

Libras por pie.

Libraz por varda.

Libras por pulgada cuadrada.
Libras por pie cuadrado.
Toneladas largas por pe cuad.
Libras por pulgada cuadrada.
Toneladas largas por |:H.|lg.:
Libras por pie cibico.

Millas terrestres.

Millas nauticas.

Acres.

Millas cuadradas.

Grrantos.,

Kilogramos.

Toneladas brutas o largas.
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Tabla 23.1 (Conrinugcidn)

Multipliquense Por Para obtener
Libras avoirdupois ..., .. .. 4.53592 = 107 Toneladas métricas.
Libras-pie ................] .13826 Kilogramos-metros.
Libras-pulgada ............ 1.152127 Kilogramos-centimetros.,
Libras por pie ............| [1.48816 Kilogramos por metro.
Libras por varda .......... 0.49603 Kilogramos por metro.
Libras por pie cuadrado ... .| 4 88241 Kilogramos por metro cuadr.
Libras por pie ctbico ... ... 16.0184 Kilogramos por metro cibico,
Libras por pulgada cuadrada| 7.031 x 1077 Kilogramos por centimetro®
Libras por pulgada cvadrada| 7.031 = |0°° Kilogramos por milimetro’
Litros .. ... ... ... ..., 219975 Galones imperiales ingleses.
Litros . .........iiiinnn. 26417 Galones E. L.
Litros .......o0veeineen..| 353145 x 1070 Pies cuibicos.
Madera:

Ancho (pulg.) % Espesor (pulg. )

longitud en pies | Pies cuadrados de madera.

12
Kip . 4.44747 Kilo Newton
Kg/cm® 98.07 KN/m* (KPa)
Kip/in® 6,894.28 NN/m® (KPa)
Lb/pulg’ 0.07031 Kg/cm®
Ton/pie’ 0.9765 Kg/em®
Pies-Kip 1.35560 KN-m
Pulg" 41.62314 em”

1 griem® = 9,807 KN/m®
1 gricen’ = 6.5 Ih/pie’
| smdalern = 7 cm Hg (a 0°C) = 10833 kgiom’,

MN = mega newton = 10" < N = 1000000 + .51 miseg’ = 23445864 kg = 2,345 Tm.
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CAPITULO 24

Zapatas armadas para
cimentacion. Teoria eldstica y
teoria ultima

GENERALIDADES

La funcién de una zapata de cimentacion es distribuir la carga total que transmite
una columna, pila o muro, incluyendo su propio peso, sobre suficiente drea de
terrene, de modo que la intensidad de las presiones que transmita se mantenga
dentro de los limites permitidos para el suelo que la soporta.

Las zapatas de concreto reforzado para columnas sencillas son, por lo gene-
ral, cuadradas, conforme se muestra en la figura 24.1.

La zapata, segin se aprecia en la figura anterior, representa voladizos que
sobresalen de la columna en ambas direcciones v reciben presion del terreno ha-

ITAPATA TIPICA FAR A
COLUMM & SENCILLA

Figura 24.1

M5
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cia arriba que provocan esfuerzos de tensién en el fondo de la zapata. Las zapa-
tas son, por lo tanto, reforzadas mediante dos parrillas de acero, perpendiculares
entre si y paralelas a los bordes. Puesto que estos voladizos son frecuentemente
de poca luz, el esfuerzo de corte v la adherencia son normalmente mds criticos
que la flexion y merecen por lo tanto mucha atencion,

Se ha encontrado, mediante ensayes con zapatas cuadradas, que al proyec-
tarlas v cargarlas hasta fallar debido a esfuerzo cortante, tal falla no tiene lugar
por esfuerzo cortante a lo largo de los planos que representan la prolongacion
de las caras de las columnas, sino mds bien por tensidn diagonal en las ca-
ras de una pirdmide truncada con pendiente aproximada de 45 con todas sus
caras, o cono cuyo remate e5 la base de la columna, como se muestra en la figura
24.2. Por tal razdn, la seccidn critica debida a esfuerzo cortante no ha de consi-
derarse en la cara de la columna. La pirdmide en cuestion es de base equivalente
al ancho de la columna mds una vez la profundidad efectiva de la zapata.

Los esfuerzos criticos que tienen lugar en las zapatas son, por lo tanto, la
compresiin de la columna sobre la zapata, la presion de la zapata contra ¢l suelo
que la sostiene, esfuerzos diagonales de tensidn, esfuerzos tensores en el acero,
esfuerzo compresivo del concreto por flexidn y esfuerzo de adherencia entre el
concreto v el acero.

PLANDS DE FALLA POR
ESFUERZD CORTANTE
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an zapata para muno @n rapata pars columng

Figura 24.2



RESISTENCIA AL CORTE M7

RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO

Si el concreto de la zapata es de la misma calidad que el de la columna, la zapata,
debido a que sélo parte de ella estd cargada, puede soportar con seguridad un
esfuerzo unitario mayor que la columna. En teoria eldstica del A.C.1318-83 per-
mite un esfuerzo al aplastamiento de 0.3 f7. En resistencia 1iltima permite una car-
ga de ¢ (0.85 f{ - A4,), donde ¢ es igual a 0.70 y A, es el drea cargada. En ambas
teorias la resistencia permisible al aplastamiento puede incrementarse por el fac-
tor VA;/4,, pero no mayor de 2, donde A, es el drea mdxima de la porcidn

de la superficie de apoyo que es geométricamente similar al drea cargada y con-
céntrica con ella.

PRESION DEL SUELO

La presidn del suelo se considera. por lo general, uniforme para una carga cen-
trada, y trapecial o triangular para cargas excéntricas. El drea de la zapata debe
ser adecuada para resistir y transmitir la carga de la columna, el peso de sobre-
carga, todos dentro de la presidn admisible del suelo v asumiendo que dichos
pesos estin uniformemente distribuidos sobre la zapata.

La reaccion del suelo de cimentacidn se divide en dos partes: una equilibra
directamente ¢l peso de la zapata v 1a otra es la llamada reaccidn neta o esfuerzo
neto {o,) del suelo, la cual produce todos los esfuerzos de flexion, de corte y
de adherencia, y es la que equilibra la carga P que se transmite al suelo. Asi
pues, para calcular la sigma neta (o) s necesario ante todo suponer un espesor
cfectivo (generalmente el minimo de 15 cm) o darle a la zapata un determinado
peso como un porcentaje de la carga viva. Este porcentaje puede ser de 6%,
8% o 10%, segin que la carga P sea baja, mediana o alta.

RESISTENCIA AL CORTE

La seccidn critica para esfuerzos de corte se localiza en un plano vertical, parale-
o a la cara de la columna a una distancia a la cara de dicha columna (o del dado
o pedestal cuando los haya) igual al peralte efectivo de la losa de la zapata entre
dos {d/2). En el caso de los muros, la seccion critica para corte estd locahzada
a la distancia 4. (Ver figuras 24.3 g v b.) El esluerzo cortante serd calculado

¥
por la férmula: v = IR en teoria eldstica. En vigas de cimentacion b = B

= ancho de la viga. Si la columna en una zapata descansa sobre una placa de
acero, la seccidn critica por corte estard a 4/2 a partir del centro del volado de la
placa.
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Figura 24.3a Secciones criticas para esfuerzos de corte en zapatas cuadradas.
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Figura 24.3b Secciones criticas para esfuerzos de corte en zapatas rectangulares.
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Cuando se emplean pedestales para distribuir mejor la carga de la colum-
na, el drea de Ia base del pedestal debe ser como minimo, del doble del area de
la base de la columna. La altura del pedestal debe ser, preferentemente, igual al
doble de la parte x volada fuera de la columna.

El esfuerzo de corte permisible. con refuerzo en dos direcciones, como medida

de la tension diagonal, serd igual a 0.27 (1 + 2/p.) /. pero con un limite supe-
rior de 0.53 J/¢, a su vez, en teoria (ltima la resistencia permisible al corte serd

igual a ¢ [0.27 [l-r-ﬁ‘%-}Jf~hn~d1pcmnumaynrqun¢|].l JIE by, d)

donde ¢ = (.85, P, es la relacion lado largo a lado corio de la columna sobre la

zapata y b, ¢l perimetro de la seccion critica a corte en la zapata. Si la zapata

s cuadrada predomina ¢l cone por penetracion, por lo que el corte actuante vale:
V_ =[&F-le+dlo,

it

y el permisible es:
V=0 (LU /4 -dip =085

El esfuerzo de corte actuante o la fuerza de corle dltima es conveniente que no
exceda a los valores anteriores para evitar ¢l uso de estribos, los cuales son dificiles
de colocar en las zapatas, v ademas no funcionan eficientemente en elementos que
tengan un peralte efectivo menor de 25 cm. En vigas de cimentacion el esfuerzo de

cortc no debe exceder de v = 0.29 /7" en teoria clastica, y en resistencia dltima

I, no deberd exceder de ¢ (0.53 /7. - b - o). En caso contrario se colocaran
estribos. La separacion de los estribos, cuando sean necesanos se calculara asi:

S = :f 'i’ . en teoria elastica o por la férmula: 5 = L{:’—i{ . en
teoria ultima en la que 5" es la scparacion de los estribos en centimetros, A, es ¢l
drea de la varilla de los estribos multiplicada por dos debido a que son dos ramas las
de los estribos, £, ¢l esfuerzo permisible en el acero de refuerzo en kg/em”®, v es
¢l exceso en el corte en kg/em®, b ¢l ancho de la viga, J, ¢l esfuerzo de Muencia
del refuerzo en kg."c:rnz v V, es el exceso en la fucrza de corte en kilogramos.

Cuando 1V, exceda de 1.1 0 - b - d, ¢l espaciamicnlo maximo S, ante-
riormente calculado, debe reducirse a la mitad. Ademas, I, no debe exceder de
2.1 5 - b - d Elvalor de f, que debe considerarse es de:

a} Refuerzo grado 28 v 35 14035 l:g.l'c.:m:.
b) Refuerzo grado 42 o mavor: 1683 kg/em®

MOMENTOS FLECTORES

El momento flector en cada direccion puede variar solamente mediante cambio
en la distribucion de la presion del suelo. El acero en cada direccion ha de ser
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Figura 24.4

adecuado para el momento en dicha direccidén. Un exceso de acero en una direc-
citn no puede absorber cualquier deficiencia de acero en la otra direccién. Los
esfuerzos flectores serin normalmente bajos, necesitdndose mayor espesor de losa
para resistir la tension diagonal.

Las siguientes son las recomendaciones del Cédigo del A.C.1. 318-83 para
momentos flectores:

Los momentos externos sobre cualquier seccidn se determinan pasando a tra-
ves de la seccion un plano vertical que se extienda completamente a través
del cimiento v calculando el momento de las fuerzas que actian sobre ¢l drea del
cimiento por un lado de dicho plano (ver figura 24.4).

El mayor momento de flexién que ha de emplearse al disefiar un cimiento
aislado se calculard en la forma siguiente:

1. En la cara de la columna, pedestal o pared, para cimientos que soportan
una columna, pedestal o pared de concreto.
. A mitad de la distancia de la pared al borde, para cimientos que soportan
paredes de mamposteria,
3. A mitad de la distancia entre la colamna o pedestal y el borde de la base
metalica, para cimientos que soportan bases metalicas.

(]

El ancho que resiste compresion en cualquier seccidn se asumird como el
ancho total de la parte superior del cimiento en la seccidn bajo consideracidn.

En cimientos cuadrados reforzados en dos sentidos, el esfuerzo que se ex-
tiende en cada direccidn se distribuird uniformemente a través del ancho total
del cimiento.
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En cimientos rectangulares reforzados en dos sentidos, el refuerzo paralelo
a la direccion mds larga se distribuird uniformemente a través del ancho del ci-
miento. En el caso del refuerzo paralelo al sentido corto, se calculard éste y de
¢l se pondrd una cantidad p°As uniformemente en una faja central igual al ancho
de la zapata, y la parte restante deberi distribuirse de manera uniforme en el res-
to del largo de la zapata. Los valores necesarios son:

donde:

L = Largo de la zapata.
B = Ancho de la zapata.

Para calcular el momento dltimo Mu, en teoria dltima, la carga muerta se
debe multiplicar por 1.4 y la carga viva por 1.7, se suman y a este valor se le
llama Pu, que dividido entre el drea real de la zapata da el o, incrementado para
calcular el momento Mu como mds adelante se verd.

ADHERENCIA Y LONGITUD DE DESARROLLO

La seccitn critica por adherencia es la misma que la seccidn critica para momen-
to flector, y es la cortada por un plano vertical que pasa por la cara de la colum-
na, o del pedestal cuando lo haya. El refuerzo calculado se debe distribuir en
toda la seccion critica (ver figura 24.5).

Tanto en teoria eldstica como en teoria dltima el esfuerzo de adheren-
cia en miembros sujetos a flexidn debe ser proporcionado por la llamada

[:] . L) _i
1 i
i i
i i
| [
ot [~
B B
i
: B-e | e : B-g
I 7 , ]

Figura 24.5 Secciones criticas para momento v adherencia.
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Algunos tipos de articulaciones para estructura de concreto

“elikion rellena
Figura 24.68

Figura 24.6a

Figura 24.6¢

Figura 24.6¢ Figura 24.6¢

longitud de desarrollo del refuerzo. El refuerzo continuo debe tener una
longitud de anclaje no menor que la longitud de desarrollo /. La longitud
de desarrollo I en centimetros de varillas (ver tabla 24.1) y alambres co-
rrugados sujetos a tension deberd ser, para varillas del lecho inferior y

noe A - S f
del No. 11 o menores, de - . pero ademas. debe ser mayor que

A

0,006 d, - f,, en la que d, = didmetro nominal de la vanlla, vy, ademds, mayor
que 30 ¢cm, Si la varilla es del lecho superior, la longitud de desarrollo deberd

multiplicarse por 1.4.
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Para varillas lisas el esfuerzo permisible de adherencia serd la mitad del per-
mitido para varillas gque complan lo requerido por las normas ASTM A 0 3035,
pero no mayor de 11 kgfem’.

El recubrimiento minimo del refuerzo en zapatas de cimentacion colocadas
direciamenie sobre el terreno debe ser de 7.5 cm y el del refuerzo con superficies
vaciadas en moldes, pero que posteriormente van a estar en contacto con ¢l suelo
o a la intemperie, debe ser de 5 cm para varillas del No. 6 al No. 18, y de 4 cm para
varillas del No. 5 y menores.

El peralte efectivo #/en los bordes de las zapatas para columnas no debe ser
menor de 15 cm, ni menor de 30 cm en las zapatas cabezales para pilotes (ver
tabla 24.2).

Cuando las zapatas solo lleven refuerzo de flexion en un sentido hay que
colocar un armado por fraguado y temperatura en una cantidad de:

A =0.002 &4, si se usa varilla corrugada de grado 28 o 35,
A = 0.0018 &% si se usa varilla corrugada de grado 42.

Cuando el / sea mayor de 4220 kg/cm®, el acero por temperatura y fraguado
viene dado por:
= (0LOO18) (4220)

| A
El modulo de elasticidad £ del concreto puede tomarse como ?ul'j (0.1 4.,'117 )
en kgfcm? para peso volumétrico del concreto comprendido entre 2400 v 2480 kg/
m’, o de £ = 15,100, 7"
El médulo de elasticidad del acero £ puede tomarse come de 2,100,000 kg/eny',

-

Férmulas usuales en el ciilculo de elementos de concreto reforzado empleando

teoria eldstica 4/= momento, A = drea de acero; /= esfuerzo admisible a tension

£
del acero; #= relacion de madulos de elasticidad = ?3 /=045 7" &=distancia

de la fibra mis alejada en compresidn al eje neutro).

. A A
H="'{--‘r;-"":# s = v "r'll:= = .
A, - rd PV
L. « 244 I
A=— ¥ -'iﬁ't..'l-: =— A= 1"{ :
EJ"L 4 ﬁ I{.j-ﬁﬂrz 2 f A
;-z Jf‘" Jf. ; Jfl=|—£: - i.{'fll
f+i 3 F .
i
=L - £ = 2100000 ke/em’
V= ﬁr‘:}r ] % ] ¥ g.i.-l'l‘l
A £ =15100y £
&= A (separacion entre esiribos verticales).
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Tabla 24.1 Areas en cm’ y perimetros en em. correspondientes a diferente mimero de

varillas.
hdrmwer o Mo de Vorillax
Faria P FNomimg!
Neirrwe run Kgim, o iy, § i ) ] r] L] A 7 &
15 %84 T2 R1E" 049 0.98 1.47 1.9 1.45 344 143 ez
3 A5y RN [ | .42 2,13 2.5 353 4.2 497 AN
4 ER [ EP A 1.7 2.5 LE 508 635 T BB IR
i | 560 159058 1.5% kR 8,87 T s B45 11454 13495 15492
f Pl | ] [ RLE S = KT 504 a6l 1148 1435 17,22 2ILEE) 200
7 1034 I HIE Y 1ET T.Td 11.64 15.48 1935 3.2 2704 96
i 3475 IRA D 5.07 LINE 133 .18 154 42 40 A
W .03 IR &1 1PRC ) t kT 1264 19,18 15,68 Ly 3852 SR 3l ;ﬁ-
[RH 6,225 AL AT 7.0 15 HH 23 KT ER ] A 476 55,38 Bi. 52
l-ll LR L] MDD Ay I 1.4 22.R0 34 X} A% bi AT.NN [ LN G120

Tabla 24.2 Anchos minimos necesarios en cm. en las vigas de concreto para acomodar

el refuerzo en una capa.

Didmetro Nemero de Varillas |
Variila Meowrtial F
Niirmero wrn (peds. 2 3 4 5 b 7 &
2.3 19 (316" ") 13.3 17.0 20.5 235 27.0 30.5 33.5
3 2.5(38"") 4.0 17.5 21.0 24.5 28.0 3.5 35.0
4 12.7 (127 ") 4.5 18.5 2.0 26.0 0.0 33.5 3.5
5 I5.9 (378" ") 15.0 19.5 I35 28.0 il5 S0 40.0
& 1900 (347 7) 6.0 20.5 24.5 29.0 335 380 42.5
T I2.2(TI8"") 16.5 1.5 6.0 31.0 5.5 40.5 45.0
] N 17.0 20 1.5 325 375 425 47.5
i RGN /R 180 24.0 300 33.3 41,0 47.40 31.5
1n LB 147"y ) 190 25.5 32.0 JE.U. 5 $1.0 37.5
12 WA L2 21.0 28.5 600 4.0 bl 5491 B 5
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Tabla 24.3 Barras estdndar ASTM para refuerzo,

Designacidn Peso Dimensiones nominales
de barra (Ib.jpie) | Digmerro (pulpada) | Area (pule’) | Perimetro {pule)
3 0.376 3.375 .11 1.178
4 0. 668 0. 504 0.20 1.571
5 O3 (625 0.31 I.963
& .50 (¥, 750 (.44 2.356
7 2,044 0.875 0.60 2.746
8 2.670 1O (.79 3.142
9 3.400 1.128 1.00 3544
10 4303 1.270 1.27 3.990
11 5.313 1.410 1.56 4.430
14 7.635 1.693 2.25 5.32
18 13.60 2.257 4.00 7.09

SECUELA PARA EL CALCULO DE ZAPATAS POR
TEORIA ELASTICA

2.

Calcular el drea de la zapata. Para esto se pueden seguir dos procedi-
mientos:

a) Suponer un peralte total & de la zapata y calcular la presion que el
concreto de dicha zapata da al suelo (o, = 5, - h).

B) Suponer un peso de la cimentacidn como un porcentaje de la carga
P que transmite la columna y aplicar la formula:

Pr

0y

A=

en la que o, es la capacidad de carga admisible de la zapata de cimen-
tacion y P es el peso total que transmite la columna mds el peso de
la cimentacion,

Calcular la reaccion neta o, del suelo que serd igual a:

Oy = 03 — O
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F

ag,=—
A

3. Calcular ¢l peralte efectivo ' de la zapata por la formula:

d= M

A B
] i A . L
en la gque j;’:-z-_;; k- fh= £ 7 y f=1 'E' siendo Ael ancho de la

zapata. S
' #

4. Como el peralte por momento es normalmente menor gue el necesaro
para resistir corte, se multiplica &'por 1.5 y se revisa al corte asi:

V. =a [£ ~(e+d)], por lo que:

N\
ol
—e +d—
=

pomett + —

-

¥
Vo= P :f' valor que debe ser menor que:

el

"
v, =027+ E‘_}E]ﬂcm no mayor que: 0.53 £

i

Para calcular ¥ se tiene que considerar la seccion critica a la distancia

7
de Sen zapatas cuadradas y rectangulares, y a una distancia &'en zapatas

continuas.
5. Calcular el refuerzo necesario por flexion por la formula:
M
LS

6. Calcular el acero por temperatura. Si el refuerzo por temperatura resulta
mayor gue ¢l refuerzo de flexion, debe emplearse el de temperatura. Se-
paracion mixima del refuerzo por temperatura igual a 30 cm.

7. Revisar longitud de desarrollo:

0.06 4 - 7
£ = ——”—‘f pero debe ser mayor de ((.006) (&) (£} y no menor de

30 cm, en donde A_es el drea de la varilla v & el didmetro efectivo de la
varilla a usar.
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SECUELA PARA EL CALCULO DE ZAPATAS
POR TEORIA ULTIMA

Cargas:

Carga muerta = CM., x 14 =
Carga viva = C.V. x 1.7 =

Cargatotal = £ = CM. x 1.4 + C.V. x 1.7 = P,

It

P = CM + CV (sinincremento)

. Teoria de Winter:

P+ %P

i,

Area de la zapata = A =

B = A = B s¢ aproxima a un valor cerrado cercano y se calcula el
drea nueva = A,

Py

n

Se¢ calcula o, =

Calcular el momento externo = M:

(- R
M, = E"T (igual gue en teoria elastica, nada mds que o,

ahora es mayor).

Fijar . v f,.
Fijar la cuantia entre los limites minimo y maximo siguientes:
Minimo — p = porcentaje de acero por femperatura,
Maximo - g = 0.75 py en la que:
' 6115
p, = 0.85 K . —
i 6115 + [

El valor de K, es de 0.85 cuando f] sea igual o menor de 280
kg/em?. Cuando f7 sea mayor de 280 kg/cm?, restar 0.05 por cada 70
kgfem?® que f7 exceda de 280 kglem®.

Es necesario recordar que si el porcentaje de acero o cuantia gqueda
entre o, = porcentaje de acero por temperawra y 0.18 j—" no ¢s

J

necesanio calcular deformaciones.



Hidden page



3o ZAPATAS ARMADAS PARA CIMENTACION

ZAPATAS CORRIDAS REFORZADAS PARA MUROS.
TEORIA ELASTICA

Ejemplo:

Calcular una zapata corrida para un muro de concreto que transmite una carga
uniformemente distribuida de 13 toneladas por metro.

Daros

Ancho del muro = 30 cm.
Capacidad de carga admisible de la cimentacién corrida = g, = 1.0 kglem® =
10 Tm/m?.

ve = 2500 kg/m’ = 2.5 Tm/m*’

1, 1,400 kg/em” (f, = 2,800 kgiem®)

fi =175 kglem?; f, = 0.45 x f7 = 79 kglem®
n =12

Esfuerzo admisible a corte = v,y = 0.29 V= 029175 =
3.84 kg/cm?, al analizarse como viga,

CALCULO DE LA REACCION NETA

Para calcular la reaccién neta del suelo se supondra un peralte efectivo d = 15
cm, que mds el recubrimiento de 7.0 cm da un peralte total h = 15 + 7.0 =
22.0 cm. La reaccidn neta tendrd un valor de: o, = 0, — 0, = 10 — {0.22 x
2.5 = 10 — 0.55 = 9.45 Tm/m” = 0.945 kg/em”.

Considerando una longitud unitana de losa se tiene:

£ P
gy = —=—— . BL = — ycomo L = [.0m
A B.L Oy
se tiene:
B=£ =|—3 = 1.38 m. Se usard 1.40 m.
o, 9.45

Al usar como valor de B = 1.40 m, en vez de 1.38 m, se tendrd una nueva
sigma neta. Por lo tanto:

13 ,
g, = ——— = 9.3 Tm/m” = 0.93 kg/cm’
1.4 (1.0)
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CALCULO DEL PERALTE Y DEL REFUERZO
POR MOMENTO FLECTOR

Ya se ha dicho que la seccidn critica para el momento flector y para la adheren-
cia ¢s la misma, y para este ejemplo, como si hay dala o contracimiento bajo
el muro, es aquélla definida por el plano vertical que pasa por el paramento del
muro (ver figura 24.7).

El momento flector considerando un metro de muro (L = 1.0 m) valdrd:

-

. 2
H:cr,,'f'L-i= In " € =9,3{|;],55'_| =
2 2 2

1.407 Tm — m = 1407 kg-m = 140,700 kg-cm
Para la seccion balanceada las constantes son (ver pdgina 353):

k =0.407;j = 0.864 y K = 14.06 kg/cm®

dm Mo,
K-b 14.06 x 100

Como el peralte por momento salié menor de 15 em, que es el minimo acon-
sejable, v que ha sido el supuesto, se trabajard con 15 cm.

%
e

L

Figura 24.7
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REVISION DEL PERALTE POR CORTE

El andlisis de la zapata por corte se hard en una seccion a una distancia o de la
cara del muro de concreto (ver figura 24.8), por lo que la fuerza de corte (V)
igual a R en la figura vale:

V. = a, (c — d) 100 = 0.93 (55 — 15) 100 = 3720 kg

El esfuerzo de corte actuante en la seccion mencionada es de:

V., 3720 3,720

V., = =

“ bed 100 %15 1,500

= 2.47 kg/em?

El resultado anterior indica que la losa de 15 cm de peralte efectivo trabajard
bien al corte, ya que 2.47 kg/cm® es menor que 3.84 kg/em®, que es el per-
misible.

CALCULO DEL REFUERZO
La cantidad necesaria de refuerzo para resistir el momento debe ser de:

M 140,700

- = = 7.8 ecm?
fj-d 1,400 = 0.864 = 15

A, =

Empleando varillas del No. 3 (3/8"'¢) se tiene:

A, 7.8

N = =
A, 0.71

= |1 wvar.
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Se colocaran varillas del No. 3 a 9 cm de centro a centro. La primera varilla
y la dltima se colocardn a la mitad de la separacidn calculada, o sea a 4.5 cm
del borde de la losa.

Revision de la longitud de desarrollo:

La longitud de desarrollo para varilla No. 3 y con f, = 2,800 kg/cm” estard da-
da por el resultado mayor que se obtenga en las siguientes expresiones:

~ 006 4, - F, (0.06) (0.71) (2,800)

£ = — = 001 cm
VI V175
ly = (0.006) {d,) (f,) = (0.006) (0.95) (2,800)
= 15.96 cm
fy = 30.0 cm

Se usard ¢l mayor valor, o sea [j = 30 cm

Suponiendo un recubrimiento de 7.5 cm entre el extremo de la varilla y el borde
de la zapata. la longitud de desarrollo disponible es de C — 7.5 = 55 — 7.5
= 47.5 cm, que es mayor que la longitud {; requenda.

REFUERZQO POR TEMPERATURA

Este refuerzo se coloca perpendicular al refuerzo por flexidn y sirve para absor-
ber tanto los esfuerzos de contraccidn por fraguado y temperatura como para ayu-
dar a tomar los esfuerzos producidos por alguna variacion en las reacciones del
suelo. Ademis, sirve para fijar el acero de flexidn.

A =p-b-h=0.002) (140) (15 + 7.5) = 6.3 cm*

. , 6.3
Varillas del No. 3 necesarias: N=—F=290

0.71

Se uvsardn varillas del No. 3 a 15.5 cm de centro a centro. La primera y la
ultima varilla se colocardn a la mitad del espacio calculado. Hay por supuesto
que cerrar valores (ver figura 24.9).

ZAPATAS REFORZADAS AISLADAS Y CUADRADAS
PARA COLUMNAS. TEORIA ELASTICA

Para el andilisis de estas zapatas se sigue el mismo procedimiento ya vislo para
el cilculo de las zapatas para muros, pero con la diferencia de que en las zapatas
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__.I’u..._

CORTE
N e \r
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\\\ #3@ 15.5
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Fipgura 24.9

cuadradas el refuerzo a flexidn se coloca en las dos direcciones. Las secciones
criticas son las que se indicaron con anterioridad.

Ejemplo:

Calcular la zapata cuadrada necesaria para cimentar una columna de 0.60
m * 0.60 m que en su base transmite una carga de 180 Tm,

Daros:

a, = 2.5 kg/cm?

Y. = 2.5 Tm/m’

= 175 kg/em*

f. = 79 kg/ecm?

v = 0.53f = 7.0 kg/em?

fi = 1,400 kg/em? (f, = 2,800 kg/cm?)
k=041

j = 0.864

K = 14 kg/em?

CALCULO DEL AREA DE LA ZAPATA

El peso de la zapata de cimentacién se pondrd del 6% de la carga de la columna;
por lo tanto, la carga total serd (ver figura 24.10):

P =180 + 10.8 = 190.8 Tm
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;

FAESEATTFFFF #Fffff?ffa’fffffff.l".."'.-"’a-"-'"."'.-"'.r'ﬁ'
Figura 24.10
El drea de la zapata seri:
A=P fo =
siendo la zapata cuadrada, se tendri:
B=+4A=+763=27m

Se tomard como valor de B el de 2.80 m, por lo que la nueva drea de la zapata
{ver figura 24.11) serd de 7.84 m” en vez de 7.63 m°.

La sigma neta (o) serd por lo tanto de:

g, = 180/7.84 = 22,96 Tm/m® = 2.3 kg/em?

Bz 280

[ —

-t

O.80
1
2.80

€ = 140

R el

Figura 24.11



Hidden page



CALCULO DEL REFUERZO da7

Se usard la varilla del No. 7 que tiene un d, = 2.2 cm y una 4, = 3.87 cm?

Nimero de varillas del No. 7 = 67.1/3.87 = 17.3 = I8

Se usardn varillas No. 7 a 15.6 cm de ¢. a ¢. quedando el resto del espacio para
los extremos, tratando de que la primera varilla y la dltima queden a la mitad
de la separacion calculada, aproximadamente.

Verificacién de la longitud de desarrollo:

Para varillas No. 7 y f, = 2,800 kg/em®

0064, f,  (0.06) (3.87) (2,800)

— = = 49,15 em
L V175

lg

Iy = 0.006 - d, - f, = (0.006) (2.2) (2,800) = 37.30 cm

Se tomard [; = 49 cm
Suponiendo un recubrimiento de 7.5 cm entre el extremo de la varilla y el borde

de la zapata, la longitud disponible de desarrollo sera:
C—75=110—75=102.5cm

que es mayor que 49 cm.

En definitiva quedara el espesor de losa y el armado de la misma asi (ver
figura 24.13):

(B
z 4 L
t‘ﬁ_h."'. a8 i L I;T
o e —— N NN W e B - et el W
T
CCCECCECCLG] e
II:LtI_LLJ_ttL_r:i
Ll ety
LY I s
™ .L|_|_I_|_Lii_i_;...|_.1
T |:;LLH=;L:_LI_.|
L | . J . T i
I_I_tI_L'—E ] Do
ey |LEbEE T
_*—H-—
ulu__./1I|

Figura 24.13
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Como se puede observar en la figura anterior, el armado, por ser zapata cua-
drada, es el mismo para el otro lado de la zapata.

En las pdginas 364 a 367 se presentd el diseno, por teoria eldstica, de una
zapata cuadrada. Abora se resolverd el mismo problema por teoria dltima.

Daros:

Col. 0.60 x 0.60 m; C.V. = 90 Tm; C.M. = 90 Tm; o, = 25 Tm/m?, f'_ =
175 kg/em?; f, = 2,530 kg/em?®; P = 180 Tm

1. Cdlculo del drea de la zapata:

_ P+ %P 180 + 1“'H=?.63m1
d, 25
B=A=y763=276m= F=280
A =784m’
- :i=9ﬂ'x1.4+‘jﬂ+1.?
" A 7.84
=35.58 Tm/'m” 0 3.558 ke/cm’
2. Cilculo del momento externo = M,
pr, = Qa8 3I8XUN0) X380 _ ¢ 554752 kg-em m
2 2
3. Calculo de las cuantias:
Pmin = 0.0020
6,115 175
mix = 075 p, = 0.75 (0.85) (0.85
o e (083} (2.59) (ﬁ,llﬁ + z,ian) (2.530)
= (0.75) {0.035) = 0.0265, va que p, = 0.85 K| s
¥
x S5 como f*. < 280 kg/cm® se usé K, = 0,85
6.015 + f, ° : sem e me R m s

Se tomod como cuantia 001 al tanteo, ya que:

00020 < 0.01 < 0.0265



CALCULO DEL REFUERZO

4. Cilculo del peralte por flexidn:

42 = M, - -
@‘p'b'f;(l—ﬂ.ﬁ'i"ﬂ' f;’ )
1
_ 6,000,000
0.90 x 0.01 x 280 x 2,530 (1 — 0.59 x 0.0 %)
= 1,080 em? d = 1,080 = 32.0 cm > 15.0 cm o.k.

Suponiéndole un valor de 1.5 d por corte s¢ tomardn, cerrando valores

(ver figura 24, 14):

d = 50 cm

5. Comprobacion al corte:

En zapatas cuadradas controla el corte por penetracidn:

[

W

235,034 kg

- e -

0, [B2 — (e + d)F] = 35,450 [(2.80)* — (0.60 + 0.50)°

b-60-d
=2 1 ER-1
z110em
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ZAPATAS AISLADAS RECTANGULARES i

en las zapatas aisladas rectangulares si es necesario analizar los dos sentidos de

la zapata, v ademds que el acero de flexion en el sentido corto debe colocar-

se de acuerdo con la especificacion relativa a momentos flectores de la pdgina 351
Los puntos que deben resolverse serdn:

Lh

= =]

10.
11.

Ejemplo

Suponer un valor P’, como peso propio de la zapata (de 6 al 10% de
la carga P dada por la columna) v calcular el drea de la misma.

P+ P

@y

. Calecular el valor de la sigma neta

d, = d, — O,

. Considerar el sentido largo de la zapata y obtener el valor del largo ¢

del cantiliver que se va a analizar.

. Calcular el peralte efectivo d por momento flector,
. Estimar un nuevo valor de d, mayor que el obtenido por momento. Re-

visar por corte analizando dos criterios, la falla por corte considerando
que la zapata actia como una viga en la direccion larga y la falla tradi-
cional de corte por penetracion en zapatas aisladas.

Si no se satisface el valor del corte admisible, aumentar el peralte su-
puesto hasta obtener un corte admisible.

. Calcular el drea de acero, considerando, ademds, que ¢l minimo admiti-

do es de 0.20% del drea de concreto (0.0020 A,).

. Revisar por longitud de desarrollo en la forma ya conocida,
. Considerar el sentido corto v determinar la longitud ¢, del cantiliver a

anahzar,

Verificar el drea de acero en el sentido corto.

Calcular el drea de acero en ¢l sentido corto. De este acero calculado
s¢ pondrd una cantidad p' A, unifformemente ¢n una faja central 1gual
al ancho de la zapata, vy la parte restante deberd distribuirse de manera
balanceada en el resto del largo de la zapata. Los valores necesarios son:

2
fE - 8 = L/B
4 s+ 1
L = largo de la zapata; B = ancho de la zapata.

Revision de una zapata rectangular sujeta a una carga Py a un momento M (ver
figura 24.15).

P=50TmP =008P.F=4Tm

M

= 15 Tm-m
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CALCULO DE LAS PRESIONES TRANSMITIDAS AL TERRENO 3
P53 Tm
| Mzi13 T —m
Fi 4 Tm I! #50 em

— _!T re7.0 cm

Para hacer el problema mids objetivo se van a separar, y luego a combinar,
los diagramas de esfuerzos.

El diagrama de esfuerzos es uniforme debido a la carga vertical total, y vale
(ver figura 24.17):

¥y = l'.'l'gll = FT."IH

L

Figura 24.17

El diagrama de esfuerzos es del upo de la figura 24. 18, debido al momento
y vale:

Figura 24.18%

La combinacidn de los dos diagramas anteriores proporcionard el diagrama
de esfuerzos resultante, que puede ser de cualquiera de las figuras 24.19a b o ¢.
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CALCULO DEL AREA DE ACERO 377

Se calculard ahora el valor de la fuerza ¥ que provocard el momento midxi-
mo en el empotramiento (ver figura 24.25):

.85 A

0.40

Figura 24.25

323 4+ .
v = ( . 2'”‘) (0.95)(1.20)

= 30.1 Tm

El punto de aplicacion de la fuerza V se encuentra a una distancia § del ex-
tremo de la ménsula, cuyo valor es:
o, + 20, _ 0.95 y 3.23 + (2 x 2.06)
o, + 0, 3 3.23 + 2.06

= 0441 m

§=¢c3 x

La distancia del punto de aplicacién de la fuerza V al empotramiento de la
meénsula es por lo tanto de:

x=¢c=58§=095—044 =05lm

_ CALCULO DEL MOMENTO FLECTOR

El momento en ¢l empotramiento vale:

M=V.x=301x051 = 154 Tm-m = 15,400 kg-m = 1,540,000 kg-cm.

CALCULO DEL AREA DE ACERO

El drea de acero necesaria es de: _

4 = M _ 1,540,000 - 275 em?

T foejcd 1,300 x 0.86 x 50
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A, = (0,0020) (57) (120) = 13.68 cm? < 27.5 cm?

El numero de varillas No. 5 necesario es de:

v o 205 _

—= =14
1.99

Como se puede observar en cuanto a la cantidad de acero la zapata estd bien,

va que s¢ necesitan 14 varillas de 5/8" ¢, que son las que tiene.
Se revisard ahora la longitud de desarrollo:

La longitud de desarrollo para varillas No. 5 y con f, = 2,800 kg/cm® estard
dada por la mayor de estas expresiones:

0.06 4, - f,  0.06 (1.99) (2,800)
VT V175 o

Iy

Iy = 0.006 d, _f;. = 0.006 (1.59) (2,800) = 26.71 cm
Iﬂ = 30 cm
Se usard: {y = 30 cm por ser el mayor valor de los tres. Suponiendo un recubri-
miento de 7.5 cm entre el extremo de la varilla y el borde de la zapata, la longi-

tud de desarrollo disponible serd:

¢ — 1.5 =95 =75 = §7.5 cm, que es mayor a la {; requerida,

REVISION POR CORTE

Para revisar al corte se analizardn los dos criterios va conocidos (ver figuras 24.26a
y b).

. B35 : 115
g
| I
: .' = - d=0.50
: IJII
- 2.310 ,I
hn:-l.:li 50



REVISION POR CORTE

=3.213

Figura 24.265

a) Zapata actuando como viga en la direccidn larga.
Se obtendrd ¢l valor de o, por medio de la relacién siguiente:

Ty — 0y _ 4
2.30 1.85
(2.83) (1.85
Xy = 3 30 ) = 2.28 kg/em®

o, = 2.28 + 0.40 = 2.68 kg/cm’

Ahora se calculard el valor de la fuerza V.

3.23 + 2.68
Vo= ( . ) (45) (120) = 15,957 kg

y = v _ 1397 = 2.66 kg/em*®

b-d (120) (30)

por considerar que la zapata actia como viga.

T

ve = 0.29 v = 0.29 175 = 3.84 kg/iem® > 2.66 kg/cm®

por lo cual es adecuado el peralte por corte en una direccion.
£) Revision del corte por penetracion.

oo 23 ; 0.40 [{:-::m} (1200 — (40 + 5{}}3] =
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V = 35,393 kg

v 35.393
v = = : = 1.97 kg/em?
byd 4 (40 + 50) (50) glem

La seccion de la columna es cuadrada, por lo tanto gobierna la siguiente
expresitn para v.:

v. = 0.53 W = 0.53 175 = 7.01 kg/em?, el cual es mayor que v =
1.97 kgfem®,

Con lo anterior se concluye que, de acuerdo con los datos dados, el lado
largo de la zapata se encuentra bien.

CALCULO DEL LADO CORTO DE
LA ZAPATA RECTANGULAR

El lado corto se calcula de la misma manera que el lado largo, pero recordando
la especificacién con relacion a la distribucion del acero en el mismo.

Para que el estudio del lado corto se visualice con mds facilidad, en la figura
24.27 se dibuja una perspectiva del diagrama de esfuerzos netos, los cuales fue-
ron determunados al comenzar la resolucidn de este problema.

Figura 24.27

Como puede observarse, no es necesario volver a determinar el espesor de
la losa, ya que los esfuerzos en el lado corto son menores a los del lado largo.
Debido a lo anterior, nada mis se determinard el momento para obtener el drea
de acero y distribuirlo de acuerdo con la especificacidén ya conocida.

CALCULO DEL MOMENTO FLECTOR

El momento flector en el empotramiento de la ménsula corta vale:

H=F.I2
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siendo V la fuerza de adherencia, y x; la distancia del punto de aplicacién de
la misma al empotramiento de la ménsula (ver figura 24.28).

My=0.20 m

Figura 24.28

3.23 + 0.40
V= ( > ) (230) (40) = 16,700 kg

X, = ¢"2 = 40/20 = 20 cm
M = 16,700 x 20 = 334,000 kg-cm

CALCULO DEL AREA DE ACERO Y SU DISTRIBUCION

La cantidad de refuerzo para el lado corto es de:

feM 334,000
f-j-d 1,300 % 0.86 x 50

= 5§47 cm®

Como es un drea de acero bastante pequefia se comprobard con el drea de
ACEro necesaria por temperatura:

A = p . b . h=(0002) (230) (57) = 26.2 cm?

Como se puede advertir, es necesario hacer uso del drea de acero de 26.2
em? para el lado corto por ser mayor que la necesaria por flexidn.
El niimero de varillas del No. 5 totales sera:

N = E = 13.18 = 13 var. No. 5
1.99

¥ s repartirdn asi:

En la parte central, en un ancho igual al ancho B de la zapata, se colocard
un drea de acero de:

2,

&

A, = A, . .siendo § = L/B =

|

i
—
0
2

5+ 1

bl
=
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DISENO DE UNA ZAPATA CIRCULAR
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Figura 24.30

DISENO DE UNA ZAPATA CIRCULAR

Daros:
P = 180 Tm
D = didgmetro de la columna = 0.60 m
o, = 25 Tm/m?®
7. = 2.5 Tm/m*
T = 175 kg/em?
f. = 79 kg/fem?
v = 0.53 V' = 7.02 kefem?
£ = 1,400 kgfr:rn:'.j; = 2,800 kg/cm®
§ = 0.864

K = 14 kg/em?
1. Cilculo del drea de la zapata circular:
Se usard como peso de la zapata el 6% de la carga en la columna.

F' = 180 + 10.8 = 190.8 Tm = carga total

PJ’
q = _ 190, 8(X) — 763 m
a, 2.5
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DE
A= Id . por lo que el didmetro de la zapata es de:

0D = || 7.63 =312m=320m
0.7856

A, = 0.7856 % (3.20)> = 8.4 m?

180
0, = —— = 2.24 kg/cm®
804

2. Cileulo del peralte efectivo de la zapata:

M = g, - A r, = fuerza por distancia,

o, = 2.24 kg/em?®

A = Area abcd de la seccion considerada (8 = 30°)

r, = Distancia del centroide de abed a la cara be de la columna

i
|
i
1
i
]
1
]
I

Figura 24.31 Seccién de momento.

El drea A del sector anular abcd se puede obtener asi:

LA AT B0

12 12
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o por la formula;

2 3 A 416
A="2T (g = 3;3 (1.6)2 — (0.3)% = 0.646 m?

360

La determinacion de la distancia r, del centroide del sector anular abed se
obtiene por la férmula:

-3 K3i-r? sena . g
r 8.197 Riori o ,51::ru:|u.:x_2.

(1.6)° — (0.3)°  0.2588

(1.6)* — (0.3)" 5 0.75 m

= 38.197

El momento flector valdra:
M= o,4r,

o0 sea que es igual al producto de la presion neta por el drea vy por la distancia
del centroide del drea al paramento mencionado.

M = 22,400 (0.646) (0.75) = 10,800 kg-m = 1,080,000 kg-cm

w0 3.1416 x 0.60

b = - = = {0, 15708 m
12 12
y ¢l peralte efectivo serd:
M 1,080,000
= |— = \[— = 70 ¢m
Kb (14) (15.7)

Figura 24.32
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1. Revision al corte:

d=?ﬂcm:%=35cm

d
l?r(r + 2) 2 x 3.1416 (0.30 + 0.35)
_ = 1.021 m

E"41 - 4 4

Area del sector gue provoca corte.
D’ — Dy’ 2 ) 2
A== T + 4 =07856[(3.2)" —(1.3)] =4 = 168m

V = g,°4 = (22,400) (1.68) = 37,600 kg

¥ ST,EI] 2 3
= —f = = 5.25 kg/cm” < 7.02 kg/cm” O.K.

T Ted  (102.1) (T0)

Figura 24.13 Seccidn de corte.

4, Calculo del refuerzo;
M 1080, 000

= |2.8 cm

A =
T fejd (1,800) (0.864) (70)
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El acero en la seccion abed serd:

A, 12.8 :
N = = = 2 var. No. 9 en la seccidn de 30°; o sea una varilla

A, 642
por cada 15%, y por lo tanto % = 24 varillas en toda la seccidn

de la zapata.
5. Comprobacién de la longitud de desarrollo:

La longitud de desarrollo para varillas No. 9 y f, = 2,800 kg/em® esta-
ri dada por la mayor de las expresiones siguientes:
I, = 0.06 4, * f, _ (0.06) (6.42) (2,800)

JE V175
Iy = 0.006 d, - f, = (0.006) (2.86) (2,800) = 48.0 cm

= Bl.5 cm

[y = 30 cm

Se usara: [; = 8.5 cm
Suponiendo un recubrimiento de 7.5 cm entre el extremo de la varilla y
el borde de la zapata, la longiiud de desarrollo disponible serd:

160 — 30 — 7.5 = 122.5 ¢cm
la cual ¢s mayor que la requerida.
6. Refuerzo por temperatura:

Ay = 0002 - b+ h = (0.002) (160) (77) = 24.6 cm*

_ 26 _
3.87
cm de separacion de ¢, a c,

Por comodidad se pondrdn varillas No. 7 a 20 em de ¢. a ¢. como refuerzo de
lemperatura (ver figura 24.34).

6.35 = 7 var. No. 7, o sea var. No, 7 a % = 22.8

TTemTO
&

moooee oo

kIGO0 cm+|
Figura 24.34
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DISENO DE UNA ZAPATA CIRCULAR
1. VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON CARGA
UNIFORMEMENTE REPARTIDA
C = wi
wi
R=FVF=—
2
t— 1 V. = |
I—1 d x = Lid E —
[EERRRRNERINN
] R
w [+
}: . M. . = |enel centro | = ——
Itm:"“‘ﬂ:t[[[j W ( )
M =—71/11-
2
Mbe
.l f ( | cent ) 5w
= en el centro = =
ma B4 E |
fL= v (F-—-ELI.’1+:3)
MEI
2. VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON CARGA
AUMENTANDO UNIFORMEMENTE HACIA UN EXTREMO
W 16 W
R, =V =— C= = 1.0264
T3 93
R I-" 2 W
1 prdx 3
i o
e L
Ry Ry 3 JII
[aTat— M L ostiag) = 2
= BNl = =—=m—— = . - e—
W T E il J3 g3 0.1283
EI | i
W
M, = 2yt
u‘[.. * 3t (E I)
foi = (en; = ||l— ||F=EI'..'5I93 J') = (1304 —
W x
i =—~——(3;“— e +70°
IB0E 12
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3. VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON CARGA
AUMENTANDO UNIFORMEMENTE HACIA EL CENTRO

4 W

C=—
3

W
2

i M. = (nl ccntm) = T
A -G -m -2

1
Jonia (al c:emm) = H-’—.f

60 E1
i W (5 P —4 1)1
_ —‘ —_— I
480 E 1[N
4, VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON CARGA

UNIFORME, DISTRIBUIDA PARCIALMENTE

w b
Tr’|=(mixsiﬂr:c)=—(1r+b)
ra
(masia > c) = 57
Ro=V,=|mixsia >c| = E.r.r-i-f'.r)
2!
l;""ﬁ_'_l lr",=(si.t.‘:-acnnm::[a+.‘:‘])=ﬂ,—w{x—a]
5
i' Hm.n=(c"1_ﬂ+_)= (a+—)
i L

(:u.r{n) =
w ,
(su‘ > a como < (a +b]) =R,,~:—E{.r—ﬂ}‘

=
I

5ix > (a +.':}) = R, (I — 1)
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7. VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON CARGA
CONCENTRADA EN EL CENTRO

C=2F
F
" R=V=—
i |F :
R ' R . Fi
M = | debajo de la car ) = —
4 — ( & 4
i Fi ( _ I ) Fx
e M =lsix < — ]| =—
2 2
il | F i
frog, = (dﬂbaﬂde la ca a) =
. y : TS Er
. ! Fx 5 \
fi=lsix<s — )= (31° —4x7)
2 48 E |
8. VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON UNA CARGA
CONCENTRADA EN CUALQUIER PUNTO DE LA VIGA
3 BFab
= T
F b
R| = |-"'| max 51 a {J}) —_ ,f_
) Fa
R, = F;(mﬁss-a > -‘:) = —
i |
F Fabh
4 L (:n el punto de la carga) = ‘.
R, Ry
L[—u-—l:-—- - Fb T
¥ M, =|six<a]= ;

[LITITTTTN v

2h
foin = (EHI= 1|%3]‘E = !:-)

Fab (a + 2b) v3a (a + 2b)
27TE11

Fa' b’
(en el punto de la ﬂarga) = - @
JEL!

fi

, Fbx . .
fL=six<a)= — (" — b — x7)
6 Ell
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9, VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON DOS CARGAS
CONCENTRADAS E IGUALES, SIMETRICAMENTE COLOCADAS

8 Fa
/

R=V=F

fo- 1 Jd M, = (emre ambas r:argas) = Fa
- lp F
" _J R M,=(5'L:{u)=f-'_r

Fa
froin = (En el i;‘l‘.'nl:m) =—3F=44ah
j M4 EI

ﬂ]—: \DN (HII‘:I])E_F""I::'I'!E—JE—I}
6 El

(sur = d COmo < :{—.;.-]n)

= '{3.[1'—3.1':—5::]
6EI

10, VIGA APOYADA EN AMBOS EXTREMOS CON DOS CARGAS
CONCENTRADAS E IGUALES, PERO COLOCADAS EN CUALQUIER
PUNTO DE LA VIGA

F
R, =V (rn&.'-'.siad: b) =—(l—a+b
)

R,

F
l-’:(mﬂxsiﬂ:vb) =—({l—b + a)
/

M‘H':r I-".=(si.t:h-ncumcrf:[a'—h})=§{3"_ﬂ}

b —
M, =(mﬁ1:~:ia}b) =R a

Ry
]
| M;=(méxsiﬂ{b)=ﬂzb
APl INGs
| su-niu) R, x

(mx}ammu{{f—b]) =R x—Fix —a)
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DISENO DE UNA ZAPATA CIRCULAR 195

13. VIGA EMPOTRADA EN UN EXTREMO Y APOYADA EN EL OTRO
EXTREMO CON UNA CARGA CONCENTRADA EN EL CENTRO

IF
C= "
2
5 F
Ry=V =—
16
11 F

IFI
M, = (en el extremo mpmradu) EERY:
SFI
i ' M, = (en el punto de la mrga;) = —
F 32
i
‘I‘
| 1 / SF
= z M, = (m; —) i
W [T
LR

i i 1
& - "= (si * -f) ( ” )
e a

TF

f= (Eﬂﬂl nto de la ca a) - —
. * 768 E |

! Fx
fi= (ﬂix= {—)=—f3r*—5 ’
9% E I )

f (si > j) d x —n* 1 20
. = X — ) m—— —_
1 9% E 1 *
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15. VIGA EMPOTRADA EN AMBOS EXTREMOS CON UNA CARGA
UNIFORMEMENTE REPARTIDA

W E:
M_. = |enlos exlremns) = —
—3 - ( 12
w I
‘q:u:l:[:f M, = (en el cemm) = —
24
= | ™
\{i-u‘__L(ﬁFI_rI_E-[:)
' 12
w it
S = (en el centro | = —————
M EI
WX
/ MEI
16, VIGA EMPOTRADA EN AMBOS EXTREMOS CON UNA CARGA
CONCENTRADA EN EL CENTRO
C=F
F
) ; y B=V=—
1y B : N
" _;_ % M, = (-v:n el centro vy en los e:r.tremﬂs) = —E-—

r _-E M.Lz(six«:%)=£[4.r—ﬁ
| -

L ¥ 1
") wa f o= |enel centro ) = ——

192 EI

L R
i — =X
48 E I
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17. VIGA EMPOTRADA EN AMBOS EXTREMOS CON UNA CARGA
CONCENTRADA EN CUALQUIER PUNTO DE LA VIGA

_ F b*
B,=V, = |mixsia < b - (3a + b)

P

2
R, =V = (mﬂx sia > .ﬁ) = _}:_15__{” + 3b)

Falbk'
M, = (m.ﬁnsiaq‘#): ﬂz
I |
. ; . Fa'b
R, -I n, M, = (mﬁﬂ Bla > b) = 7
[ " ( ) 2 Fa b
M, = | en el punto de la car - —
L} I Fab
M =[six<a|=Rx————
_'Enl' ||l..
Hq _L“I (. Eﬂ! ) zFﬂ_l b}
fmn: 5|ﬂ.}b-ﬂnl= = e = e — —
la+ b FEl(3a + b)°
£, ( | punto de | ) Fa'b
s = | en el punto acarga | = ———
3ELLS
. Fb' i
ko= (5'-1":“) = ——Bal—3axr— bx)
6EITl
18. VIGA EMPOTRADA EN UN EXTREMO Y LIBRE EN EL OTRO

CON CARGA AUMENTANDO UNIFORMEMENTE HASTA EL EMPOTRE

8
C=—W
3
R=V=W
.".'J
I"",‘ o WT
W
MW, = | en el extremo empotrado | = ———
3
W
Hl. = ]
LI

Hr!1
I5E1

Join = (en el extremo ]ihre) =
.w

fi=———— —5PFx+ 40
BOET]f
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19. VIGA EMPOTRADA EN UN EXTREMO Y LIBRE EN EL OTRO
CON CARGA UNIFORMEMENTE REPARTIDA

C=4wl
R=F=wl
F = wux

wl*
W‘LU.“.”.L ¥ M. = (cn el extremo :mpmradu) =—
v 2
|+ - o
wuﬂ“ 3 4
o
Join = (en el extremo |i|'11‘||,‘_) I
i EI
1% .
fi= o — 4P x o+ 30
24 EI
20, VIGA EMPOTRADA EN UN EXTREMO Y LIBRE, PERO GUIADA

EN EL OTRO EXTREMO CON CARGA UNIFORMEMENTE REPARTIDA

La flexion en el extremo guiado se considera vertical

C=—wl/
3
R=V=wl

V., =wx

w I

M = (cn el extremo tmpmradn) =

w®

M, = (ﬂ]‘l el extremo guiadu) = _ﬁ_
Wi W 1
Mie M, = — i —3x)
f
f, ( ! iadc ) i
mix — | €n el extremo guds | =
: MEI

wil® — x%)°

M EI

LY
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21. VIGA EMPOTRADA EN UN EXTREMO Y LIBRE EN EL OTRO CON
UNA CARGA CONCENTRADA EN CUALQUIER PUNTO DE LA VIGA

BFE

R=F’=(ai.r:bﬂ=F)

L

" 1 { M, . = (en el extremo -:mpntra-dn) =Fh
-‘l A
b 1 b M,,=(si_r‘.:ru)=Ff1_u].
v ;
M Fb
Sroin = (en el extremo Ilhre) = 31— 5
6EI
_T
J-T £k ( n el 1w de | ) Fo
" = | en el pun A carga | =
pe & FEI
F b
fo= (sl.rf-: a) = e——— (3| — 3 x — b)
6 E I
Fil—x)°
fi=lsixza)=——"""1(3b—1+2x
6EI
22. VIGA EMPOTRADA EN UN EXTREMO Y LIBRE EN EL OTRO
EXTREMO CON UNA CARGA CONCENTRADA EN ESTE EXTREMO
C=%F
i " R=V=F
F
) L]
M. = (en el extremo emputrm:lﬂ) = F|
v .
P M, = Fux
w T , ( | - ) F
i o = | en el extremo libre | = ———
e IEI

F . ,
f. o= P —3Fx+xY
b E
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26. VIGA CON DOS APOYOS SOBRESALIENDO UN EXTREMO CON
UNA CARGA CONCENTRADA EN EL EXTREMO

DEL SOBRESALIENTE

F

M. (en R:) = Fa
il

W3
Ll -

H I
[BRERRINI M

‘U/'VH-L Mx, =
N

L = (cntn‘.: los a]:u.ljrm) = —

;—"11 ‘;:I_.IF R =V = f;Rj=F|+FI=?(I+ﬂ);F1=F

F ax
{

(para el mhre:;alir;nte) =F (a — .:,)

£ l j) Fall _ . oous £F

M#Ex = 'Eﬂtﬂ.‘-' 0% 0% 2N x = = 2 — —— . _-_,_

i ( i V3 /3 El El
Fa®

Joia = (p&ra ¢l sobresaliente en x;, = u) =
=

Fax
6 El {

f= (cnlrr: apuyus) =

_(j+-:r)

3EI

F
fx = (p.ura el snhrer.a]ieme) = ?EI (3 al + Jax, — ;11)

27. VIGA CON DOS APOYQS SOBRESALIENDO UN EXTREMO CON
CARGA UNIFORMEMENTE REPARTIDA ENTRE LOS DOS APOYOS

C=wl
R=V-= wi
2
V. = w (__ )
——t——- 2
o -y
[NEELERRRNNER M . (en el centm) =
R £ ]
b '&_'I"_* H . i.-[_ (f )
¥ [Mme M=
finas (r:n el :::enlm) =
i i
L ]
e w 'x,
r= _—

24 El

S5wit

3B4EI

WX
Oﬂ—zn=+xj
24EI
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MOMENTOS PRACTICOS SEGUN EMPOTRAMIENTO
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CAPITULO 25
Zapatas de lindero

ESTUDIO Y PROYECTO DE ZAPATAS DE LINDERO

En los edificios confinados en lotes rodeados por otras construcciones se presen-
ta el problema de cimentar las columnas de lindero, ya que si se empleara una
zapata sencilla centrada bajo la columna, como en el caso de la A-2 que se mues-
tra en la figura 25.1, la zapata se saldria del limite de propiedad. Si se empleara

.I'"
y
1 4 A B -
4
A
Y
Y
A
/)
/
1y
)
=
7
Py
7
4
/
Y
3 7
7
4
4 Figura 25.1

407



408 LAPATAS DE LINDERO

1

#]

1 A B C
1 7 F==|-=====- “==r-=p-======|=-=1

B I 1 i

1— ' —

1 ' i

1 I |

1 ! . |

] | '

) 1 r !

4 L i
2 A Lo S - -~

4

#1

i

7

Figura 15.2

una zapata sencilla excéntrica resultaria una distribucion de presiones desunifor-
me, presentindose la posibilidad de que la zapata se incline y consecuentemente
se flexione la columna. En estos casos la mejor solucidn corresponde al uso de

zapatas ligadas.
A continuacion se resolverdn algunos problemas relativos a zapatas ligadas.

CIMENTACION DE UNA COLUMNA DE LINDERO LIGADA A UNA
COLUMNA INTERIOR POR MEDIO DE UNA TRABE

Con el fin de ver las posibilidades que admite el problema, se resolveri el caso
de cimentar la columna A-2 de lindero con la B-2 central {ver figura 25.2).

CALCULO DE LAS DIMENSIONES DE LA CIMENTACION

Supdnganse los siguientes datos (ver figura 25.3):

Carga P sobre la columna 4-2 = 60 Tm

Carga P’ sobre la columna 8-2 = 100 TM

Esfuerzo neto (o,) del terreno = 15 Tm/m*

Columna A-2 de 0.40 % 0.40 m

Columna B-2 de 0.50 x 0.50 m

Distancia del lindero al centro de la columna B—2 = 5.00 m

En la planta anterior, ABCD representa la zapata de la columna 4 -2,
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CIMENTACION DE UNA COLUMMA DE LINDERD 413
punt® e&n donae
U3 a 40 M=Mmdx
2
""T' 10,97 5, #= 7 ‘|_ T
npﬂ-ﬁ I |-_ ""l l-—ﬂ.:-ﬂ
|
1 N
T R RPN
l' I i | | I i
-ETI-—-I-—I-—.L_l _I_I_L_L e J‘_.l_L:I.___I
2. # A (par construccion)
Figura 25.7

El corte que debe tomarse con estribos es de:

¥' =430 - 3.4 = 0.90 kg/cm®. Se empleardn estribos No. 3 por construc-
cion, a 40 cm de separacion.

Cilculo de la cantidad de acero para la trabe

El acero para la trabe serd de:

M
"'1'34.= - —J

Sfoogd

Empleando varillas del No. 7 con Av de 3.87 cm? se tiene:

4 800, (0]
1400 x 0.866 x 105

= 37.7 cm?

Nimero de varillas = N = 37.7/3.87 = 0.

refuerzo por

temperatura

______ - I'""‘""“r1
4 | i
| I
: 109 7 | S #T i
| VAR /RSN
e e =S — — = —_—
|_._.|,:::':__I:-"::__ll_-__:‘__ | :
s F == o= S ] i —_—— ] |
|
| ! I
[ | [
|_____/_r_ b - — -
/' L e - — _- 1
relUgrza por V .
FlExion refuerza por flexion
en ambos sentidos

Figura 25.8
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CALCULO DE LAS DIMENSIONES DE LA LOSA RECTANGULAR 415

COLUMMA INTERIOR

\

COLUKMMA DE \
’;/IH“EHQ
LOSA
N -

Figura 25,11



416 ZAPATAS DE LINDERO

Una tercera manera de resolver el problema consiste en emplear una trabe
longitudinal como se muestra en la figura 25.11, gue divide a la losa en dos mén-
sulas. La trabe trabaja como una viga empotrada y en voladizo.

CALCULO DE LAS DIMENSIONES DE LA LOSA RECTANGULAR
PARA CIMENTAR CONJUNTAMENTE LA COLUMNA DE
LINDERO Y LA COLUMNA INTERIOR

Para resolver por este medio la cimentacion primero se debe calcular el valor
de la resultante de las cargas Fy P y su distancia al eje de una de las dos colum-
nas (ver figura 25.12).

La resultante R de las cargas P y P vale, como se sabe, 160 Tm, y su dis-
tancia al ¢je de la columna de lindero se obtiene tomando momentos con respecto
a dicho gje:

100 =< 4.80 = 160 X
X' = 480/160 = 3.00 m

lo que guiere decir gue la resultante pasa a X° = 3.00 m del eje de la columna
de lindero v a X; = 3.20 m del lindero mismo, ya que la columna de lindero
es de 0.40 = 0.40 m.

Si el valor de la sigma neta (o,), esfuerzo neto del terreno, es de 15 Tm/m %
¢l problema se reduce a proporcionar una drea de:

A = R'la, = 160/15 = 10.67 m?

en la cual la resultante R de las presiones del suelo coincida con la resultante
R' de las cargas. Esto puede resolverse con un rectingulo de un ancho de:

2X,.B = 1067 m’

e ] a.-.-_n_________.[____,__-

X

i
I .
10
1) |
4 :r.sn Tm R'=160Tm II | F7100 Tm
110 a8
14! xR

RN i |
1L
.|| L
/]

4.80
5,00 ——ne ——‘1

Figura 25.12
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ZAPATAS DE LINDERO

7

Flgura 25.15

CALCULO DE LAS DIMENSIONES DE LA LOSA TRAPECIAL

PARA CIMENTAR CONJUNTAMENTE LA COLUMNA DE
LINDERO Y LA COLUMNA INTERIOR

Como en el caso anterior, el drea de la zapata debe ser de:

A = Rla, = 160/15 = 10.67 m°.

Ahora bien, el sistema de cargas P y P', o bien su resultante R” (ver figura

25.16), puede descomponerse en dos cargas (P, y P;) que pasen por 1/3 del largo
de la losa medida desde el extremo de éste.

; 3,00 1.80
B + o pre100 Tm
4 [P0 Tm R P, " i
I i !
3 i i i
I R Y P . S
1k + b ]
| Xy Kas Xy
| |
| |
b ! -
i ¥ ____.--""'
s [ L-="
'i' ---"".-..-.-I
I - | r—-—-
1 ‘_d-"'- I |
- -]
- | |
o 1 . b
e " 2

L=%25 m

Figura 25.16
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Teniendo en cuenta que la columna A — 2 tiene un ancho de 40 cm y que
la columna 8 — 2 tiene un ancho de 50 cm, y suponiendo que la zapata termina
del lado derecho al pafio de la columna, las dimensiones X, y X; serdn respecti-
vamente:

X, =L13 - 20 =525/3 - 20 = |55 cm
X, =Li3 — 25 = 525/3 — 25 = [50 cm

En consecuencia, las distancias Xy y X serdn:

Xy = 300 — 155 = 145 cm
Xy, = 180 — 150 = 3 cm
IJ +X4= 175{.'“1

Los valores de las cargas P, y P, que serdn resistidas, respectivamente, por
las dreas de los tridngulos 1 y 2, serdn:

a) Tomando momentos con respecto al punto de aplicacion de Ps:

P, % 175 = 160 X,
160 % 30

P = ———— =215 Tm
175

by Tomando momentos con respecto al punto de aplicacion de Py;

Py 175 = 160 X,

160 145
P, = . = 132.5 Tm

175
Py + P, =R =215 + 132.5 = 160 Tm

Ya con los datos obtenidos se pueden calcular las bases del trapecio, como
se indica a continuacién:
Base menor = b

L
b"E'U’“=P|
2P 2 = 27.
b = = 070 m
a, - L 15 = 5.25
Base mayor = B:
L
B-—-g,=P;
2
2P 2 »x 1325
B=—"% = =33 m

o, - L 15 x 525
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0. 70
1

3.3&

\\‘\_

5. 25 |
1

Figura 25.17

Las dimensiones, en planta, de la losa de cimentacion trapecial quedan co-
mo se indica en la figura 25.17.

Como puede observarse por los resultados obtenidos, la cimentacidn por drea
trapecial queda en esie caso, algo desproporcionada.

Para el cdlculo de la losa se acostumbra hacer lo mismo que en el caso de
las zapatas rectangulares, o sea, colocdndole trabes transversales o una longitu-
dinal, o analizindola sin trabes (ver figuras 25.18a, & v ¢).

De estas zapatas trapeciales quizd la forma mds aconsejable de cilculo de
la base sea mediante el empleo de la trabe longitudinal, para que la losa se pueda
considerar como en doble ménsula y la viga como doblemente empotrada con
carga creciente hacia un extremo (ver figura 25.19).

TN
w

NN

—

con trabes traBpeveérsales ——13

Figura 25.18a
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422 FAPATAS DE LIMDERO

10 Tm/m

= = =4 =
SEEN S -

bt e ] e
A

mlml el
= =1 =1 =1 =
r-||_|-|_|_
T g R N L O B

Bl e B S Bt b st
—— . ——

2,40

¥

Figura 25.20

Una columna de lindero de 0.40 x 0.40 m con una carga de 50 Tm se va
a ligar a un muro que carga 10 Tm/m y que es perpendicular al lindero.

DIMENSIONAMIENTO EN PLANTA DE LA ZAPATA
Y DETERMINACION DE LA LONGITUD DE LA
TRABE BAJO EL MURO

Si se supone que la cimentecion se hace con una zapata de 2.4 m de ancho, la
reaccidén por metro lineal sobre la trabe que ligue al muro v a la columna serd
de 36 Tm/m, si se considera una o, de 15 Tm/m?,

El diagrama de carga es el que se muestra en la figura 25.21.

o400 P50 Tm

|—-I. o i ¥

_____--‘II:| Trn/rn
e—— 2.4 Tn - 24x18 = 36 Tm. m

]

Figura 25.21
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Haciendo una suma de momentos en el punto 0:
S5000.20% + 10w(0.40 + y/2) — 15[x}{1-4}{%] =0
de donde:

10 +4y + 5% — 182 =0

Haciendo una suma de fuerzas verticales:

— 50 —10y + 36x = 0

de donde:

_I.
;=ﬂm_ﬁ=1.39+u.z?s-y

y sustituyendo en la primera ecuacion:

10 + 4y + 59" — 18 (1.39 + 0.278y)° = 0

10 + 4y + 5% — 18 (1.93 + 0.775y + 0.0775y%) = 0
10 + 4y + 5% — 347 — 14y — 1.3%? = 0

3.61y" — 10y — 24.7 = 0

y: — 276y — 683 =0

_ b= VB! — 4 ac _276 % V7.6 — &1) {—5'._3_?;:} _
Ta 2x1

f34.92
=138+ Y = 1.38 = 2.95

de donde resulta que y = 4.35 m, y reemplazando este valor en la segunda ecua-
cidn se tiene:

y

x =139 + 0.278(4.35) = 1.39 + 1.21 = 2.60 m

En planta la cimentacién queda como se indica en la figura 25.22.
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Cilculo de la trabe bajo el muro

La trabe se considerard como una ménsula sujeta a las cargas que se indican en
las figuras 25.23a, b, ¢ y d, en las que también se han dibujado los diagramas

de corte y de momento. De los diagramas se observa que:

V¥, = 1lx; V; = 36(x — 2.15) (ver figuras)

Como los cortes son de signo contrario en los diagramas, al igualar sus valo-
res absolutos se obtendrd el punto donde el corte se hace cero, que es donde ocu-

rre ¢l momento maximo. Por lo tanto;

Zapals
Trabe 2.6
4.35 'l_ . 2.2 215 L _I
o
1

=t
——— 1 a

Ii=
'EEEEEEREEEN
?

w = 10 Tm/m w=36Tmim=24 «15

Figura 25.23b
Figura 15.23a

E
™

— i G 3510 = w o= | El\v“\ ________
1

N .
o

Figura 25.23¢ Figura 25.234

43.5 Tm

wid

85 Tm-m
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I"'r! =~ FI
10x = 36(x — 2.13)
10y = 36x — 77.40
I0xr — 36xr = — 77.40
r=T77.4/26 = 2.98 m = 3.00 m, distancia a la cual el corte se hace cero y el momen-

to es maximo.
El momento M, vale, aproximadamente:

M, =V, % = 10x- (x2) = 5%
y como x = 3.0 m, se tiene:

M, = 5(3)* = 5 % 9 = 45 Tm-m, que en este caso, segilin el diagrama, es ne-
gativo, o sea de — 45 Tm-m. El momento M, vale aproximadamente:

- 2.15
M=y, ST EB
2
y como V> = 36(x — 2.15) = 36(3 = 2.15) = 30.5 Tm se tiene que:
M, = 30.5 % = 30.5 % 0.425 = 12.95 Tm-m
Mi = MI + Mz = — 45 + 12-95 = = 3‘2-{15 Tm‘m

de donde:

d = || M
K-b

Si se le supone a la trabe un ancho igual al ancho de la columna de lindero,
que en este caso es de 40 cm, y si se consideran los siguientes valores como datos:

fo = 140 kg/em?

v = 029f. = 3.4 kglem?
Yo = 2,500 kg/m?

£ = 1,400 kg/em®

k= 0.402

j = 0.866

K = 11 kg/em?

Se obtiene un valor del peralte de la trabe de:

d =J 35000 _ 7,300 = 85.2 cm
11 x 40

h=d+r=852+10=952cm =95 cm
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Comprobacién al corte

El corte maximo vale:

Voir, = 79.2 — 43.5 = 35.7 Tm

v 35.700
_ - . ~ 10.5 ke/em?
T b d 40 x 85 g/cm

como el corte admisible, », es de 3.4 kg/cm®, quiere decir que se necesitan es-
tribos. Por lo tanto el corie que debe tomarse con estribos es:

V' = = » =105 - 34 = 7.1 kg/em’

Empleando varillas del No. 4 en los estribos se tiene que la separacidn entre
estnbos es:
A, - 2 x 1.27 = 1400

§ = I - = 12.52 cm
- b 7.1 = 40

S¢ emplearin estnbos del No. 4 a 12,5 cm de separacion.
Cilculo del refuerzo necesario

La cantidad de acero de refuerzo principal serd:

M 3,205,000
fi-j-d 1400 x 0.866 x 85

A = = 31.1 cm?

Numero de varillas de 1" ¢ necesarias:

N = il - 6.1
5.07

Usar seis varillas del No. 8 como refuerzo principal, comprobando si satisface
la longitud de desarrollo.

Cilculo de la zapata

El cdlculo de la zapata se realizard como ménsula empotrada a la trabe, lo cual
va se sabe efectuar.

La cimentacion de la columna de lindero vy del muro de carga en la parte
ligada a la zapata queda como se muestra en la figura 25.24.
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Figura 25.24

CIMENTACION DE UN MURO CARGADOR Y DE LINDERO LIGADO
A UNA COLUMNA INTERIOR

En los suelos resistentes es comin hacer de carga los muros exteriores, y en las
construcciones pequefas todos los muros exteriores se hacen, generalmente, de

carga.

Supdngase que el muro de lindero de la figura 25.25 lleva una carga de 10
Tm/m y que se va a ligar a columnas interiores de 0.50 x 0.50 m que cargan
100 Tm cada una.

La losa AB descarga en el muro y en la viga de volteo C. Se estudiara la
cimentacion de un tramo central de muro comprendido entre las mitades de las
distancias entre dos columnas.

La carga P, representa la carga del muro en 5 m de longitud, por lo que
vale:

P, =5 %10 = 50 Tm

La reaccidn del terreno (con una intensidad neta de 15 Tm-"mz} en la losa
AB valdra: 15 X 5 = 75 Tm/m.
Haciendo suma de fuerzas verticales se tiene:

- 50 — v+ T5x =0
de donde:
y =T — 50
Haciendo una suma de momentos en el punto 4 se tiene:

50 x 0.10 — T5xx/2 + Ty =0
S =35+ Ty =0
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B0 x50
_______________________ .E_ -
100 Tm :
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I
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Figura 25.25

Reemplazando el valor de v anteriormente obtenido:

5 — 37.5xC + 7(75x — 50) =0
- 375 +525x - 350+ 5=10
37.5¢2 — 525x + M5 =0
¥ =14 +92=0

—bxvb' — dac 14++v19 — 368 14 + 11.6

X = =
2a 2 2
=268 _ oo
124
X =——=070m

2
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. 7.00
P 6,90 ¥
e F oo !
Ra | Rz
0.7
Figura 25.26

Se escogerd para x el menor valor, o sea x = 0.70 m
de donde y serd de:

y =15 — 50 = (750.70) — 50 = 2.5 Tm

La losa AB se calculard como apoyada en la trabe de distribucion bajo el
muro y en la trabe de volteo C. La trabe de distribucidn se calculard como viga
continua, llevando una carga uniforme igual a la diferencia del peso del muro
y de la reaccidn de la losa de cimentacidn, La trabe C de volteo se calculard co-
mo continua sobre una serie de vigas de equilibrio, vy, finalmente, ésta con el
diagrama de cargas de la figura 25.26.

Las reacciones B, = R, valen:

Ri = R: = 5 % ﬂl;ﬂ X 15 = 26.25 Tm

Calculo del espesor de la losa AB

Considerando a la losa como un elemento simplemente apovado en los punios
(1) ¥ (2) {ver figura 25.27), con una carga w de 5 ¥ 15 = 75 Tm/m se tiene:

w = 75 Tm/m
v=-"Y = 2625 Tm
_ 2
M= “’T"r_=4ﬁTm-m

El momento médximo vale;
Cowlt  (15)(5)(0.70)

M. = 3 = 3 = 4.6 Tm-m = 460,000 kg-cm
de donde:
d ] _.ﬂ_:f.. —] M = 9‘| Cm
K -b 'Iil (110 500)
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CALCULO DE LA TRABE DE DISTRIBUCION BAJO EL MURO 431

Suponiendo un recubrimiento entre el extremo de la varilla y el borde de la losa
de 5 em, la longitud de desarrollo disponible es:

L 5= % = 5 = 30 cm, que es igual a la longitud de desarrollo reque-

2
rida.

No es necesario aumentar el niimero de varillas principales para que la losa
trabaje en forma adecuada a la temperatura, Asi pues, se empleardn 36 varillas
del No. 3 en los 5 m de losa, o sea varillas del No. 3 a 14.0 ¢m de separacidn.

En el sentido perpendicular a este refuerzo se usard el de temperatura A, =
0.0026 - h, o sea:

A, = (0.002)(b)(k) = (0.002)(7T0)(22) = 3.08 cm*
Empleando varillas No. 3 se tiene:
3.08

N = = 4.33 = A wvar.
0.71

Se usardn var. No. 3 a 17.5 cm de separacion para tomar los efectos de tempera-
tura vy fraguado.

CALCULO DE LA TRABE DE DISTRIBUCION BAJO EL MURO

Esta trabe tiene como funcion concentrar la carga del muro en la serie de trabes
de equilibrio. Se calculard como viga continua llevando una carga uniforme igual
a la diferencia del peso del muro y de la reaccion de la losa de cimentacion (ver

figura 25.28).

MURC DE LINDERO

Wiga DE EQUILIBRIO

ZAPATA FPARA

LA COLUMHMA

'

DE VOLTED

RABE DE BISTRIBUCION

Figura 25.18
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Se empleardn 3 varillas del No. 8. Para tomar el momento positivo de 9/128
w L* se pueden pasar dos de las varillas anteriores,

El corte méaximo vale:

3
F=EWaL=%{4.?5}{5}:M.ESTm
14850
= —— = 9] kgfem?® ) 3. fem®
Ve 20 x% 82 glem® ) 3.40 kg/cm

Se necesitan estribos. El corte que tomarin los estribos vale:
o= — v =91 — 3.4 =57 keg/cm’.

Usando varillas del No. 3 para los estribos, la separacion entre ellos serd:

A 2 ¥ 071 = 1400
§= o = = 174 em
vV b 570 = 20

Usar estribos del No. 3 a 17 cm de separacidn.

Cilculo de la trabe de volteo

En esta trabe se hacen las mismas consideraciones y diagramas de corte y mo-
mento que para la trabe de distribucidn, por lo que los coeficientes serdn los mis-
mos, variando nada mds el valor de la carga distribuida, que en este caso

corresponde solamente a la reaccion que le proporciona la losa AB (ver figura
25.30).

5.00 ) 5.00

| |

w = 5.26 Tmim

|

/ L 8

38 L""/ 5/8

85128 A28

N N

N\

164128
Figura 25.30

e e
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El valor de esta carga es de W = 1/5(26.25) = 5.25 Tm/m.
El momento maximo vale:

16 w2 16 x 5.25 x 25
My, = —— = 2222 %5 _ 6.4 Tm-m = 1,640,000 kg-cm
128 128

Suponmiéndole a la trabe un ancho de 30 cm, se tiene:

d = |Ii= M—-=ﬁ,§?ﬁ=?lcm.
K-b 11 % 30

Cileulo del refuerzo que se empleard

El refuerzo para esta trabe vale:

M _ 1,640,000 = 19.1 em>

© fed 1400 X 0.866 % T1

S5i se emplearan varillas del No. 8 para el armado de la trabe de volteo, se
tiene:

A

5

N = 191 = 3.77
5.07

Se usardn 4 varillas del No. 8. Calciilese el momento positivo v determinese
el esfuerzo que deberd emplearse. Determinese el valor del corte y la cantidad
de estribos que se usardn.

Cilculo de la trabe de equilibrio

La trabe de equilibrio se va a considerar sujeta a las cargas que se indican en
el diagrama de la figura 25.31, en el cual también aparecen los diagramas de
corte y momento.

El momento méximo s¢ puede encontrar determinando el drea médxima del
diagrama de corte. Por lo tanto:

My, = M, = 23.75 x 0.70 = 16.625 Tm-m

El peralte efectivo de la trabe suponiéndole un ancho de 40 cm es de:

M 1,662,500
d = ||—=J - = + 3800 = 61.5 cm
Kb 11 = 40

Se tomard el peralte efectivo 62 cm y una altura total de 70 cm.
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PO T 700 m. 7
o 1
= (R 2825 Tm,
¥ ]I‘.I Tm
snml T
N\
Figura 25.31

Cilculo del refuerzo para la trabe de equilibrio

El refuerzo para esta trabe serd de:

_ M _ 1,662,500 = 227 om?
fi-j-d 1400 = 0.866 % 62

Empleando varillas del No. 8 (4, = 5.07 em”®) se tiene:

M= 22 - 44
5.07

Se empleardn 5 varillas del No. 8 como refuerzo de la trabe de equilibrio.
Revisidn a corte de la trabe de equilibrio

En el diagrama de cortes anterior se puede apreciar que el corte miximo vale:

Vogs = 23.75 Tm

v 23,750 23,750
be = - L = 2 = 9.6 kg/em?

“bed 40 x 62 2,480
9.6 kg/em® ) 3.4 kg/em®

v’ = 9.6 — 3.4 = 6.20 kg/cm®. Empleando estribos del No. 4 se tiene:

A, - .
s= Ak 234 X100 as
v'b 6.20 x 40

Usar estribos del No. 4 a 14 cm de separacidn en el tramo entre reacciones,
v después colocarlos por construccidn a 50 ¢cm c. a c.
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CALCULO DE LA ZAPATA PARA LA COLUMNA INTERIOR

La zapata para esta columna se calcula como una zapata aislada con una carga
igual al tonelaje asignado (100 Tm en este caso) menos el valor de ¥ (2.5 Tm
&n esle caso).

PROYECTO DE UN MURO CARGADOR DE LINDERO LIGADO A UN
MURO CARGADOR PERPENDICULAR AL MISMO

El peso del muro = P, = 10 X 4 = 40 Tm.
Haciendo una suma de fuerzas verticales se tiene:

— 40 — 25y + (15 X 4 = 0

y=24xr — 1.6

J.I"-n p = 2.6 Tmjm

s V77 7 —

A —
/.
. :Lr 3 | | 1'II — | | - I_-|
g? 1 | 1 | | 1 |
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Haciendo suma de momentos respecto al punto A:

40(0.10) + 25¥(y/2 + 0.20) — % (x}) =0
x* — 2.28x + 0.976 = 0
Resolviendo se tiene:
=171 m;, y=25m
xrn =057Tm;y = — 0.23 m (no es posible)
Cilculo de la losa AB

Considerando a dicha losa como un elemento apoyado en las trabes de distribu-
cidn y de volteo, con una carga uniformemente distribuida de:

W =15 x4 = 60 Tm/m

Los diagramas de corte y momento son como los que se ilustran en la figura 25.33.
El momento médximo vale:

w-l?  (60) (0.57)°

M = = 2.44 Tm-m
i 8 8
g ||_M'__ _ || 244,000 15 cm.
kb 11 = 400

Revision de la losa al corte
El corte maximo en la losa vale:

F=_1rl-’_'_L_=_[l_.£lﬂL[§;ﬂl=llle

we60 Tm/m Hﬂ/"\
lJ.L'lITII-'\/ -

Figura 25.33
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La resultante de los esfuerzos seri:

P = o0 [0y g (510 )y

(1.16)(92.5)(92) = 9872 kg

La fuerza anterior se encuenira aplicada en el centro de gravedad del trapecio
abed, cuya distancia a la seccidn ab es:

5= [22 (2% 140) + 45)
! (3)[ 140 + 45

] = (30.67)(1.76) = 53.87

El momento de la fuerza Py con respecto a ab es:
M, = (98TI)33.87) = 3531.805 kg-cm.

En la direccion del lado B hay que considerar la compresion entre el para-
mento exterior ¥ la linea neutra:

3.57
¥ =

= 1.785 kg/cm?

Se supone, también, que este esfuerzo medio se encuentra repartido en la super-
ficic macsn, cuya drea es:

l’,ﬁﬂ}l( 200 — 45 ) N [{E{I} — 43) + (200 — 140)

92) =
3 ][}

(S0)77.5) + (155 + 60)92) = 8,820 cm?’.

La resultante P, == (B820)(1.785) = 15,744 kg aplicada en el centro de grave-
dad de la superficie maosn y cuya distancia a la seccién ma puede tomarse igual
a la del trapecio noam de (ver figura 25.38):

o B b TIS QX200 450 o0
Y3 b+b, 3 200450

La resultante Py = (BR200(1.785) = 15,744 kg aplicada en el centro de grave-
dad de la superficie maesn y cuya distancia a la seccion ma puede tomarse igual
a la del trapecio noam de (ver figura 25_38):

h 2b+ b T7.5 x 200) + 50
3 b+ b 3 200 + 50
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Sin embargo, es mds seguro calcular con:
M= P.e = 42,000 = 80 = 3,360,000 kg-cm

En la cabeza de la columna actia una fuerza que tiende a desplazar a la co-
lumna hacia afuera y que tiene por valor:

v=4
H
en la que H = alura de la columna. En este caso, si la columna es de 3.5 m,
€ tiene:
¥ = ﬂ. = g‘ﬂ:[] kg
35
Por lo anterior, es necesario un refuerzo adicional en la viga que soporte

la cabeza de la columna de:

A, = ———— = 4.0 em”®
2400

Disefio de una losa **Mat"'

Daros:
Cargas: P, = 152 Tm; P, = 261 Tm; Py = 239 Tm; Py = 462 Tm

f. = 210 kgfem?; f, = 1400 kglem®; n = 10; k = 0.404; j = 0.865
k = 16.61 kg/em?; 0, = 50 Tm/m? = 5 kgfem®
Se comenzard haciendo una suma de fuerzas veiticales:

EP, =152 + 261 + 239 + 462 = 1,114 Tm

La linea de accién de esta resultante pasard a:

¥ = (239 + 462) (6) = 3.775 m = 3.80 m

1114

¥y = (161”4-1:52} (7Y = 4.543m = 450 m

Se analizard una losa de 7.30 m = B.50 m.

¢, = 3.80 + 0.30 — —T%ﬂ— = 4.10 — 3.65 = 0.45 m

e, = 4.50 + 0.50 - E—'j“- =500 - 425=075m
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Figura 25.40

Se calculardn los momentos de inercia:

1
I = = X 7.30(8.50)* = 373.5927 m*

1
=2 X 8.50(7.30)" = 275.5537 m*

Como la resultante de las cargas estd aplicada en un punto con excentricida-
des &, ¥ , con respecto a los ejes principales (x —x) y (¥ — ¥), la ecuacidn ge-
neral para calcular los esfuerzos midximo y minimo sobre el terreno es:

=1
|

4 &+ = +
A I, ix 10y ab b a

1114 6 x 045 o X EI.T‘."})
————— | | % + =
7.3 x B.5 ( 7.30 .50

Lp EP.e LP.e, LP |: be be ]
= > 1+ —= Y

1l

= 17.95(1 = 0.3698 + 0.5294)



Omis = 17.95 (1 + 0.3698 + 0.5294) = 17.95 x 1.8992 = 34.09 Tm/m” O.K.
Omin = 17.95 (1 — 0.3698 — 0.5294) = 17.95 x 0.1008 = ].809 Tm/m* O.K.

Valores de o en las esquinas:
1114 1114 = 0.45 1114 = 0.75

= y=

8
7.3 % 8.5 275.5537 373.5927
= 1795 = 1819 £ 2.2364

Se calcularin primero los valores de x ¥ de y, por lo que:

Para la esquina 1 se tiene:
x =380 - 045 =335m
yv=450-0795=37m
Para la esquina 2 se tiene:
x =380 =045 =335m

7.00 — 450 + 0795 =325m

}I
Para la esquina 3 se tiene:

x=60—- 380+ 045 = 2.65m

45 -075=37m

}I

Para la esquina 4 se tienc:
x=60- 38+ 045 =265m

y=70 =450 + 075 = 325 m

Por lo tanto, los esfuerzos en dichas esquinas seran (ver figura 25.41):

1y a, = 17.95 — 1.819 x 3.35 — 2.236 x 3.75 = 3.47 Tm/m?®
o, = 1795 = 1.819 x 3.35 + 2,236 = 3.25 = 19.12 Tm/m?
3oy = 17.95 + 1.819 x 2,65 — 2.236 x 3.75 = 14.38 Tm/m”
4) o, = 17.95 + 1.819 x 2.65 + 2.236 x 3.25 = 31.18 Tm/m’

Los momentos en las diferentes lineas son:
wl*  B.925(6)°
10

= 32.13 Tm-m

Linea (1) M =
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Cileulo del peralte efectivo de la losa:

||M 11,162,000 11,162,000 _
d = —=‘J . : - =.JE72[I=
kb 16.61 x 100 1661 ‘

= BlOBem = B2 cm

Alturatotal de la losa = d + r = 82 + 8 = 90 em

M 3,213,000

A, = = ~ 32.54 cm?
"7 fgd 1400 x 0.86 x 82 cm
9.043.000
.."'!'1: = — ! i — 2
2 98,728 91.595 cm

DISTRIBUCION DEL ACERO EM LA ZAPATA O LOSA.

T.30m
- 365m — 4 — —3.85m —
} l War, Mo, 12 a 30
ar. Mo, a =]
; | -l“"f hasta &l ceniro
= | P
i i
Var. No. 12 a 20 em ' .
c. a ¢, hasta |
al centro | |
'H"""“-aa_... | Var, No. 12 a 10 em
4.25 m | -_.,,_I,_..w“ e, & ¢ hasta
—_— | - al centro
'I"__ _'__F____HE".*F._ —rrrr 0T
‘ |
4.5 m | ! 1 | Var. Mo. 12 a 12.5
"1.\1 a .
.l | -f’f. 1 (i
&, & ¢ hagta
@l cantro
) |
1

Figura 25.42
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Ay = = 2.53400 _ _ 5605 cm?
98728

Ag = = 11,162,000 = 113.06 cm?
98728

Usando varillas No. 12 (ver figura 25.42):

32.54
N = —————— 23 var.; var. No. 12 a 30 cm c¢. ac.
" 1140
91.59
Ny = ————— = Bvar;var No. 12a 12.5¢cm ¢. ac.
11.40
56.05
Ny = ————— =5 var,; var. No. 12a 20 cm c. ac.
11.40
113.06
Ng = ==z |0 var.; var, No, 12 a 10 cm c. ac.

11.40
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CAPITULO 26

Cimentacion por medio de trabes
y losas planas

Cuando por la importancia de las cargas resulten las zapatas de cimentacidn
con dimensiones tales que queden muy proximas unas de otras, es conveniente
emplear otro tipo de cimentacion, tal como el de cimentacion por trabes.

La cimentacion por medio de trabes consiste en unir las bases de las colum-
nas con vigas de concreto, que pueden ser de seccion rectangular o en *°t7 (ver
figura 26.1).

En este sistema de cimentacion la carga de cada columna se considera repar-
tida por igual en todas las vigas concurrentes a la misma, y como carga de cada
viga se toma aquella formada por la suma de las dos cargas transmitidas por las
columnas que sustenta. Supdngase que la figura anterior representa en planta
las columnas de unos silos para granos. Las cargas de cada columna se muestran
en la misma figura. Si el terreno tiene una capacidad admisible de carga de
4 kglem®, calcilese la cimentacion por medio de trabes,

Como se puede observar en la figura, la cimentacion va a constar de dos
tipos de trabes: las periféricas AB-BC-CF-FI-HG-GD v DA, v las centrales BE,
EH, DE y EF.

Una viga periférica cualquiera, la AB por ejemplo, recibe de la columna A
la mitad de su carga, ya que ésta s¢ repartird por igual en las dos vigas AB y
AD, v recibird de la columna B la tercera parte de su carga, ya que &sta se
distribuye en las tres vigas AB, BC y BE.

Asi pues, la viga AB soportard una carga de:

P = 100/2 + 200/3 = 116.66 Tm.

Para tomar en cuenta ¢l peso propio de las trabes se le asignard a éste un
peso propio de 10% de P, por lo que P' = 11.66 Tm, de donde:

451
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Pr=P+ P = 11666 + 11.66 = 128.32 Tm
Se tomard Pr = 130 Tm.
Las vigas centrales, como la BE, estin spmetidas a la carga de:
P = 20003 + 400/4 = 166.66 Tm.
Aumentando la carga anterior P en 10% se tiene un valor del peso total de:
Py = 166,66 + 16,66 = 182,32 Tm; se tomardan 185 Tm.

El andlisis de estas vigas pucde hacerse, aproximadamente, ¢n la forma
siguiente:

a) Para las vigas periféricas:

Para que estas vigas no presionen al terreno a mis de 4 kgiem®, gue es
su esfuerzo admisible, necesitan un drea de asiento de:
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P 130,000
A=—=T=31,5m1:1nl

Como cada viga tiene una longitud entre ejes de columnas, de 4 m, el ancho
de las vigas serd de:

b) Para las vigas centrales:

Para que estas vigas no produzcan esfuerzos sobre el terreno mayo-
res al admisible del mismo necesitan una superficie de asiento de:

A = £ =M = %,Iﬁﬂcmz.
i, 4

El ancho de las vigas serd por lo tanto de:

A 46,250

= 115 cm.

Para el cilculo del peralte de estas vigas se les considerard como vigas conti-
nuas con dos claros iguales, pudiéndose determinar momentos y fuerzas cortantes por
el méiodo de los tres momentos, siendo posible que suceda que el sistema reactivo
de abajo hacia arriba (reacciones de las vigas) no coincida con el sistema activo de
arriba hacia abajo (cargas de las columnas) en los nudos debido a la distribucitn
supuesta de las cargas. Si esto ocurre, se tendrd un sistema de diferencias que
habra que corregir. La correccion que se puede hacer para reducir las diferencias
a un valor aceptable, segiin el tipo de estructura y tipo de suelo de cimentacidn,
consiste en determinar las cargas que, actuando sobre las vigas, equilibren el
sistema de diferencias, y sumarlas o restarlas, segin el caso, a las cargas sobre
las vigas utilizadas para encontrar el sistema reactivo de la primera etapa de cédlcu-
lo. Con las cargas corregidas se encuentran nuevamente los momentos y las
reacciones. Las diferencias entre el sistema activo y reactivo de cargas serd ahora
menor, y si ain no se encuentran dentro de la tolerancia fijada el proceso debe
seguirse hasta conseguirlo. Es muy usual repetir ¢l procedimiento hasta que en

cada nudo se tengan diferencias menores a un 5% de la carga en cada nudo (ver
figuras 26.2a v 26.2b).
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Figura 26.3.

Cuando el suelo de cimentacion es muy resistente algunos proyectistas no
llevan a cabo las correcciones mencionadas, sino que simplemente amplian las
bases de las vigas en los nudos, segiin las diferencias encontradas entre ¢l sistema
activo y reactivo de cada uno, como se muestra en la figura 26.3 con lineas
llenas, o bien las ampliaciones con lineas punteadas.

CIMENTACION POR LOSAS PLANAS SIN VIGAS

Cuando por la cercania de las columnas por la baja resistencia del suelo o por
la intensidad de las cargas, aun empleando un sistema de cimentacién por medio
de trabes, éstas resultan con bases muy amplias, quedando unas muy cerca de
las otras, se tiene entonces que recurrir a una losa continua. Ahora bien, si lo
que sobresale la losa del eje que limita las columnas exteriores no es muy gran-
de, se puede recurrir a una losa plana sin vigas que satisfaga las especificaciones
que en la figura 26.4 se indican.
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Figura 26.5,

Las fajas laterales llevan, ademds, refuerzo en la cara superior para resistir
los momentos negativos, v se distribuye.

En el rectingulo medio {abcd) de la faja lateral, con anchura de [, entre dos,
un refuerzo de:

A" = 0.8 A,

¥ en los rectingulos extremos (abfe) y (cdhg) de ancho [, entre cuatro y alto [,
entre cuatro, otro de:

Amhl = "'15-.

Se calcula ¢l momento para la luz menor [, por la formula:

1 .
M, = [—1 (g (1)}
: (m)tun,r

Se deduce el drea de acero para la faja central asi:

M

Ay = ———
- hkjcd
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Las fajas laterales de la luz [, llevan refuerzo tanlo superior como inferior
relacionados con el valor de A, en la misma forma que se hizo para la luz /,.

Ejemplo

Calcular la cimentacion del problema dado en las paginas 451 y 452. Se le supondra
& la cimentacion una capacidad de carga de 15 Tm/m”. Siendo el peso total de
la construccidn P de 1600 Tm y suponiéndole a la cimentacion un peso del 10%

de 7. o sea A de 160 Tm. entonces se tendrd que la superficie de cimentacion
necesana serd de:

A= P = I'.:[I = 117.33 m?

Como la zona limitada por los ejes de las columnas exteriores es solo de
8 % 8 = 64 m”, la losa plana sobresaldrd de las columnas exteriores, o sea
de la zona de construccion. Sin embargo, si s¢ construye la losa de 11 x 11 m,

1—8

de tal modo que sobresalga = 1.5 m, se cumple que este saliente sea

menor que la mitad de la distancia [ entre columnas. El capitel que se empleard como
base de las columnas serd de 0.4 | = 0.4 x 4.0 = 1.60 m de lado, o sea de
1.60m = 1.60 m.

Empleando un concreto hidrdulico de fe = 150 kgiem® y una f, = 1400
kg/em® se tiene:
n=12; k= 11487 = 0875 ¢ = 0.295
Por lo tanto, el momento flector para una carga de 15 Tm/m® = 15,000

kg/m? es:

wl® 1 ,
M=z — = [ —— 15,000) (4)° = 24,000 kg-
0 (m){ ) (4) g-m

El peralte efectivo de la losa serd:

d = \/ M =J 2,400,000 = 4572 cm = 46 cm.
kb (11.48) 1000

Dando un recubrimiento de 9.0 ¢m resulta una altura total de losa de 55 cm.
iConviene usar mds recubrimiento que el normal de 7.0 cm, debido a que en
su altura total lleva cuatro capas de refuerzo.)
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CAPITULO 27
Pilotes

EMPLEO DE PILOTES

En general los pilotes son elementos que se utilizan para transmitir las cargas

de una estructura a estratos profundos méds resistentes que los mantos superficia-

les, o bien cuando la estructura deba construirse en un sitio cubierto por agua.
Los pilotes pueden clasificarse atendiendo a diferentes causas:

a) Respecto a los materiales empleados en su elaboracion:

1. De madera.

2. De acero.

3. De concreto simple.

4. De concreto reforzado.

5. De concreto preesforzado.
6. Mixtos.

b) Respecto al lugar de su construccidn:

|. Prefabricados: cuando el pilote se fabrica en lugar distinto al de su hinca.
2. Fabricados en el lugar de hinca.

¢) Respecto a la seccion transversal:

1. Hueca.
2. Maciza.

461
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d) Respecto a su apoyo:

1. Pilotes de friccion: cuando la mayor parte de la carga del pilote se trans-
mite al terreno por friccion en su superficie lateral.

2. Pilotes de punta: cuando la mayor parte de la carga del piloie se transmi-
le por apoyo directo del extremo del pilote a un manto resistente.

3. Pilotes de apoyo mixto: cuando parte de la carga del pilote se transmite
al terreno por friccidn y el resto por apoyo directo.

¢) Respecto a su direccion:

Pilotes verticales.
2. Pilotes inclhinados.

CRITERIOS PARA EL CALCULO DE LA CAPACIDAD DE CARGA
DE UN PILOTE

Existen dos procedimientos bdsicos para estimar la carga dltima, y en consecuen-
cla, la carga de trabajo, que puede soportar un pilote:

1. Métwdo estitico.
2. Meétodo dinamico.

El mérode estdrico considera la resistencia por apoyo de la punta v la resis-
tencia por friccidn en la superficie lateral del pilote, es decir:

.E, = RP + Rr.
en donde:
R, = Resistencia total dltma del pilote.
R, = Resistencia dltima por apoyo en la punta.
R; = Resistencia iltima por friccién en la superficie lateral del pilote (ver
pdgina 464).

Terzaghi ha propuesto las siguientes expresiones para calcular R, y Ky, o
sea la capacidad dltima de carga de los pilotes por cuanto al suelo se refiere.
(Para escoger la seccion y longitud de los pilotes, véase pagina 486),

Para el cdlculo de R se tiene:
Para pilotes cuadrados:

R, = B'(13C-N, +v-DgN, + 0.4 y-B-N,)
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Para pilotes circulares:

R, = 7 r' (1.3 C-N. + ¥-Dp- Ny + 0.60-y-.N,)

en donde:
B = Lado de la seccion transversal cuadrada del pilote, en metros.
r = Radio de la seccién transversal circular del pilote, en metros.
C = Cohesién del terreno, en Tm/m®.

D; = Profundidad de la punta del pilote con respecto a la superficie del
lerreno, én meiros.
N, N, ¥ N, = Factores que dependen del dngulo de friccion interna y que se
obtienen del grifico de la pdgina 295.
4 = Peso volumétrico del suelo, en Tm/m?,

Algunos valores del peso volumétrico y de la friccidn lateral para condicio-
nes medias se pueden obtener de las tablas 27.1 y 27.2.

La fuerza horizontal que puede resistir un pilote es igual al drea de su sec-
cidn transversal, en centimetros cuadrados, y dicho valor tomarlo en kilogramos
como carga horizontal por pilote. Asi, un pilote de 30 cm por 30 cm tiene un
drea del 900 cm”, por lo que cada pilote puede resistir una fuerza horizontal de
900 kg.

Tabla 27.1
Pesos volumérricos
Seco Sanirado Sumergido
Descripoion del suelo
YFyo €N Yoz CN Voms EN
Tm/m’ Tm/m’ Tm/m’
Grava himeda 1.70 2.00 1.00
Arena uniforme suelta .43 1.89 0.89
Arena uniforme densa 1.75 2.09 1.09
Arena graduada suelta 1.59 1.99 0.99
Arena graduada densa 1.89 2.16 1.16
Marterial de acarreo, muy bien
graduado 2.12 2.32 1.32
Arcilla suave 1.77 0.77-
Acrcilla rigida 2.07 1.07
Arcilla orgdnica suave |.58 0.58
Arcilla orginica muy suave 1. .43 .43
Bentonita suave 1.27 0.27
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Tabla 27.2
Fricerdn faveral @il
Fipe de sueler Truteer
Arcilla spave y limo .0 - 2.0
Limo arenoso 20 - 50
Arcilla rigida 4.0 — 100
Arena suelta 20 - 30
Arena densa 30 - 10,0
Ciravas 00 - 15.0

En los suelos combinados se pueden determinar, aproximadamente, sus pro-
piedades promediando las que le correspondan a los elementos constituyentes.

Para el cdlculo de R, se uene:

R[=-‘1| 'F| +.|'11‘F1+:{_:|,'F3,+ .----r"ln-F"

Ay. As, Ay, .... A, = Area lateral del pilote en los estratos 1, 2, 3, etc.

Fi. F Fy F, = Valor dltimo de la friccion en la superficie lateral del pi-
lote en los estratos 1, Z, 3, etc.

Como se ha podido observar, las fdrmulas anteriores dan la capacidad lei-
ma que puede soportar el pilote, por lo que se refiere a su apoyo en el suelo.
Se resolverd un ejemplo para aclarar conceplos.

Ejemplo empleando el procedimiento estitico

Calcular la carga dltima que, trabajando como pilote mixto, puede soportar ¢l
pilote gue se muestra en la figura 27.1, haciendo vso del procedimiento estdtico.

Se calculardn por separado las resistencias de punta y de friccidn, utilizando
las fdrmulas correspondientes. Para el dimensionamiento preliminar (ya que hay
que partir de una seccidn inicial supuesta del pilote) ver la tabla-guia en la pd-
gina 486.

Para aplicar las férmulas se necesita determinar previamente los valores de
los coeficientes N, Ny y N,,, utilizando el grifico de la pdgina 295. Estos valo-
res se obtienen para el estrato en el cual se apoyard la punta del pilote.

Para un angulo de friccidn interna de 35° que presenta el estrato de arena
densa los valores de los coeficientes antes mencionados son: N, = 58, A, = 43
v N, = 42,

a) Resistencia dltima trabajando el pilote de punta:

R,=(037[(1.3x 058 +(09x5+10x3+1.0x8+ 1.1 x
3)43 + (0.4 x 1.1 x 0.3) 42] = 0.09 (0 + B08.4 + 5.54) = 0.09 x
813.94 = 73.26 Tm
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Figura 27.1.

b) Resistencia Gltima trabajando el pilote por friccion lateral:
Ri=4x030(1.5x5+20x3+25x8+5x3)=582Tm.

¢) La resistencia, trabajando el pilote tanto de punta como de friccion, o
sea mixto, es: K, = R, + R, = 73.26 + 58.2 = 131.46 Tm.

Este dltiimo valor corresponde a la resistencia dltima del pilote, por lo que
para obtener la resistencia de trabajo o carga admisible del pilote tiene que divi-
dirse el valor anterior por un factor de seguridad, que puede estar comprendido
entre dos y tres.

Capacidad admisible de carga de los pilotes por el
procedimiento dindmico

El método dindmico se basa en el trabajo que se requiere para hincar el pilote
por los golpes de un martinete. En consecuencia, sélo es aplicable a pilotes que
s¢ hincan por este procedimiento. (Ver la pdgina 466).

Los factores gue intervienen en la estimacidn de la capacidad de carga de
un pilote por el método dindmico son muy diversos y muy complejos, lo que
ha hecho que se propongan un gran nimero de formulas semiempiricas,

Como todas estas formulas sdlo proporcionan estimaciones de la capacidad
del pilote, que incluso pueden tener errores muy considerables, debe elegirse una
formula de estructura sencilla v de aplicacidn fécil, como es la férmula de Rabe,
que a continuacidn se propone.

F. W
Ro  MFD 3
5+ C P
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en donde:

R = Capacidad de carga permisible para el pilote en hbras, con un factor de
seguridad aproximado de 2.

M = Factor de eficiencia del martineie.

F = WH para un martinete de caida libre o de vapor de accidn simple, en
libras-pie.

F = Energia nominal indicada por el fabricante del equipo de hincado, cuando
el martinete sea de vapor de doble accién o de accidn diferencial, expresa-
da en libras-pie.

W = Peso de las partes del martinete que intervienen en ¢l golpe, en libras.

H = Alwra de caida de peso W en pies.

[} = Factor de correccion para pilotes inclinados.

S5 = Penetracién media del mlote durante los dltimos golpes, en pulgadas por
golpe.

Tabla 27.3

Minimeo Mdximao
Tipe de martinete M L C
N 4 N S
Martinetes de caida movida
por cable. 4 0.2 0.25 | 0.3 .4 | 0.8 | 2.2
Martinetes de caida libre. 4.7 (.2 025 | 0.3 I.4 0.8 2.2
Martuinetes de vapor de
accion simple o de aire. 50 |01 015 | 0,18 | 1.2 | 045 | 1K
(Tipo Vulcdn)
Martinete de vapor, awre o
de vapor diferencial. 3.2 1005 | 0.15 ) 016 1.2 | 0.4 1.8
{Tipo Vulcidn)
Marunetes de vapor, de
aire, de doble accién o
diesel. 60 | 005 | 005 | 006 | 1.2 | 04 |.8
(Tipo Mckiernan Terry)
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C = Pérdida temporal de compresion, en pulgadas.

P = Peso del pilote incluyendo el cabezal de hinca, en libras.

B = B, - B, - B. es un factor de correccién gue incluye el tipo de suelo, la
longitud del pilote y su seccidn transversal, respectivamente.

El factor M de eficiencia del martinete se obtiene de la tabla 27.3.
El factor D, de inclinacion de los pilotes, se encuentra a partir de la formula:

1 —-UG

D=_—#
V1 o+ G2

en la que U es un coeficiente de friccion especificado en la tabla 273, v G es
la inclinacion del pilote, expresada en forma de talud, como se indica en las figu-
ras 27.2a v b, 0 sea como 1/4 & 1/3, etc.

El factor de suelo B, se obtiene de la tabla 27 .4, teniendo en cuenta las no-
tas que la acompanan.

El factor de longitud B, se encuentra en la griafica A ilustrada en la figura
27.2a. El factor B, de seccion transversal del pilote se obtiene de la grifica B
de la figura 27.2b.

Tabla 27.4 Valores del factor de suclo B,

B,

Arcilla pldstica o limo muy himedo, suelo muy pobre 0.25
Arcilla o limo suave, suelo mids bien pobre 0.5
Arcilla o limo medio, suelo de regular calidad 0.7
Arcilla o limo duro, arena, grava suelta, buen suelo 0.85
Limo arenoso denso, arena o grava moderadamente compacta, suclo

muy bueno 1.0
Arena 0 grava muy compacta, pizarra o tepetate, excelente material

de cimentacion 1.25

Notas:

I. Interpélense los valores dados de B, si es necesario.

2. B, depende solamente de la clase de suelo penetrado. No se aumente B,
s1 la punta llega a ponerse en contacto con roca.

3. Silaarcilla o el limo himedo tienen buena adherencia, con el pilote pue-
de aumentarse B, sin que ese aumento exceda del 25% del valor dado.

4. Si hay piedras en el suelo, redizcase B, en una cantidad que depende-
rd de la posibilidad de que el pilote sea detenido por el contacto con las
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piedras, sin embargo, la reduccién no debera exceder del 25% del valor

dado en la tabla.
5. Si el pilote penetra a través de diferentes clases de suelo (como ocurre

de manera frecuente), estimese un valor medio pesado de B, para toda
la longitud de penetracidén, dando un peso considerablemente mayor para
el suelo cerca de la punta que para el de arriba.

Bix factor de lengitud
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Figura 27.2b

Ejemplo

Un pilote de concreto reforzado de 127" x 127" x 50" se hinca en un suelo como
el mostrado en el corte de la figura 27.3. El peso del cabezal de hincado es de
150 Ib. El martinete empleado es de vapor de doble accidn y con un peso de 2,000
Ib. La altura de caida del martinete es de 3 pies, v la penetracién media del pilote
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en los dltimos golpes es de 0.1 de pulgada por golpe. Determinar la capacidad
de carga del pilote.
Se tiene:

6.0
2,000 = 3 = 6,000 Ib-pie, ya que no se cuenta con la energia nomi-
nal que tendria que obtenerse del fabricante del equipo.

M
F

Por ser vertical el pilote:

G =0yD=1

§ = 0.1 pulgadas por golpe

C = 0.15 pulgadas

P = (1" x 1" x 50") 150 Ib/pie* + 150 = 7,650 Ib.

Como el pilote penetra a través de diferentes capas, el valor de B, se calcu-
la de acuerdo con lo afirmado anteriormente, asignando un peso de 4 a la arena,
un peso de 2 a la arcilla media y un peso de 1 a la arcilla suave.

En consecuencia, el promedio pesado de B, es:

41 x 107) + 2(0.7 x 107) + 1(0.5 x 30")

B =
* 4107 + 2(10%) + 10307

= 0.77

El factor B, obtemido en la grifica 27.2a es de 0.98.
El drea de la seccién transversal del pilote es de 12" x 12" = 144 pulg”.
Por lo tanto, entrando en la grifica B, el valor de B, que se obtiene es 1.04.
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Figura 27.3.
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Sustituyendo los valores anteriores en la férmula para obtener la capacidad
de carga del pilote se tiene:

g 6 %6000 x1 2,000 (077 % 0.98 X 1.04) =
0.1 + 0.15 2,000 + 7,650

32300 b=17409keg =174 Tm. 2

que es la capacidad del pilote con un factor de segundad de 2 aproximadamente.

SELECCION DEL EQUIPO DE HINCA

El equipo de hinca por percusion deberd elegirse tomando en cuenta principal-
mente los siguientes factores: peso del pilote, capacidad de carga probable del
mismo vy forma de impulsidn del martinete.

Rabe ha propuesto la siguiente expresion para determinar el peso del marti-
nete ¥ su altura de caida o energia.

Los factores de N y J deberdn tomarse de la tabla de la pigina 466, v el
significado de los demds términos fue ya establecido con anterioridad. Cualguier
combinacion de peso de martinete W'y altura de caida A que dé un valor de #
comprendido entre los valores minimo y méximo obtenidos de la formula ante-
rior es adecuada para la hinca. Rabe aconseja que la altura de caida de un marti-
nete de caida libre no sea mayor de 2.0 m.

Resistencia estructural del pilote como columna

A través de estudios técnicos y de resultados experimentales se ha demostrado
que el suelo en que se hinca un pilote lo confina lateralmente en toda longitud.
Por lo tanto, ¢l pilote trabaja como columna corta v son aplicables las formulas
deducidas para este tipo de miembros estructurales.

Consecuentemente, se proponen las siguientes formulas:

1. Para pilotes de madera:
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La formula anterior es aplicable tanto para los pilotes de concreto simple
como para pilotes de concreto reforzado.

4. Para pilotes mixtos con nicleo de acero y recubrimienio de concreto con
estribos o zunchados se empleard la férmula inmediata anterior, hacien-
do A, igual a la suma de las dreas de las secciones transversales de las
varillas longitudinales y el micleo de acero.

Se recomienda en este caso que A, no exceda del 8% de A

Secuela de proyecto

Para ¢l proyecto de una cimentacion por medio de pilotes se requiere como ele-
mento esencial un perfil de suelo que represente los resultados de sondeos explo-
ratorios. Cominmente este perfil de suelos provee toda la informacidn necesaria
para decidir si la cimentacion puede establecerse sobre pilotes de friccion, sobre
pilotes resistentes de punta o sobre pilotes mixtos.

El siguiente paso consiste en elegir la profundidad de hincado y el tipo de
pilote que s¢ empleard, basindose en aspectos econdmicos y en las condiciones
impuestas por las caracteristicas de la obra,

Se determina luego la capacidad de carga iltima de un pilote y este valor
se divide por un coeficiente de seguridad apropiado para obtener la carga admisi-
ble por pilote.

El mimero de pilotes para una carga dada serd igual a dicha carga entre la
capacidad admisible del pilote empleado.

Determinado el mimero de pilotes, el siguiente paso es elegir su espacia-
miento. Por razones de indole econdmica y practica se ha establecido que la dis-
tancia D entre gjes de pilotes debe estar comprendida entre 2.5 y 4.0 veces el
diametro superior de dichos pilotes {dp‘_i. Una distancia £ menor a 2.5 veces

_._.:_.._ i3
ﬁl.l: <=1 )
== '-..,.!" “'i..-r
~i.41 D -
T 1 =
e L @ o
v ) (Sr=Crger-42 |% ey "
s = f N —
o = ™
L &0 ) Lo s N
- - ) 1
[\‘i i‘ __i [ -:--1--}-*-1--1- - ;}'.ﬂ .---.‘ —a?
= - ~, L

Figura 27.4.
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Figura 27.7.

La distancia de los pilotes perimetrales al borde del cabezal se considera igual
a V2.

El siguiente paso en el proyecto es el cilculo del conjunto de mlotes (ver
figura 27.7).

La experiencia ha demostrado que los grupos de pilotes de friccion pueden
fallar en conjunto, como una unidad, hundiéndose en ¢l terreno, antes de que
la carga por pilote alcance el valor de la carga admisible. La forma de producir-
se la falla mencionada se muestra en la figura 27.8.

Asi pues, hay que calcular el conjunto de pilotes trabajando como una sola
unidad para ver si no falla, como ya se ha indicado.

Si los pilotes, junto con la masa de suelo confinada por los mismos, se hun-
den en conjunto como si formasen un solo pilote, la capacidad de carga Q). del
conjunto viene dada, aproximadamente, por la expresion:

@ = Qs+ 2w r- Dy §, para distribucién circular, o
Q. 0, + 4B - Dy - §, para distribucion cuadrada.

T
11“

#

Figura 27.8.
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en la que:
(), = Capacidad de carga de la base de un pilote cilindrico, o cuadrado, se-
gan ¢l caso, de radio r o lado B y longitud D,

Qs = # (13N, + v- Dy Ny + 0.6 - 5y r - N,) para arreglo circular,
Oy = B (13eN. +v-Dp- N, +04- - B-N,), para arreglo cuadrado.
donde:

r = Radio de la periferia del grupo de pilotes.

B = Lado de la periferia del grupe de pilotes.

D; = Profundidad a que se han hincado los pilotes.

§ = Promedio de la resistencia unitaria al corte del suelo situado entre la su-

perficie y la profundidad Dy, v que vale:
S=c+ P, 1ane¢

Se asegura que un grupo de pilotes no fallard cuando la carga total de pro-
yvecto sea menor de /3. Si esta condicidn no se satisface debe cambiarse el
provecto de la cimentacidn, aumentando el largo de los pilotes, cambiando sus
dimensiones o0 ambas cosas.

El siguiente paso corresponde al cdlculo de la longitud a que debe construir-
se cada pilote para que pueda ser transportado. Esta longitud estd determinada
por la forma de 1zamiento del pilote (ver figura 27.9), va que para gque resista
los esfuerzos estdticos v dindmicos a que se le somete durante ¢l mismo el mo-
mento miaximo que se produce debera ser igual al momento dltimo de la seccidn
transversal del pilote, dividido por un factor de seguridad.

Para un pilote ceadrado, armado simétricamente, ¢ izado en la forma que
s indica cn lu Higura 27.9, el momento dlimo que puede resistir la seccidn vie-
ne dado por el par resistente producido por el acero de refuerzo en la seccion,
en donde:

A, = Area del acero de refuerzo en la seccidn transversal del pilote.
f. = Esfuerzo de fluencia del acero estructural a tension,
P
\-

/

Figura 27.9.
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Figura 27.10
d = Peralte efectivo.
r = Recubrimiento.

Ahora bien, el momento médximo que produce una carga uniformemente dis-
tribuida debido al peso propio del pilote en este caso es:

w . L? Tt.-b-h-L?

M= =
] B
en la que:
v. = Peso volumétrico del concreto.
b = Ancho de la seccidn transversal del pilote.
h = Peralte total del pilote,
[ = Longitud de la seccidn de pilote.

Como el momento maximo que se produce debe ser igual al momento dlti-
mo de la seccion transversal dividido por un factor de seguridad, si a éste se le
da un valor 2, se tiene:

| L2 b h L
M=—M;M="— =T

2 8 8
Y. - b-h-L* 1 A

[ - 4 d—
2 5 S, ( r)
en donde:
2 A
= |=. — f ld — 1)

¥e b - h
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Figura 27.11

Pero como la relacién (4,/b «h) es el porcentaje de acero en la seccidn, o sea

P, se tiene:
2
L=\[~T'P-£-td—r:r

Si el pilote se levanta por un punto como el que se indica en la figura 27.11,
la longitud total del pilote serd la longitud L, ya obtenida como viga simplemente
apoyada, mas la longitud L” obtenida como viga en ménsula (ver figura 27.12).
Claro gue ello no es exactamente correcto, ya gue cuando se levanta en esta for-

ma el diagrama de momentos es de la siguiente manera (ver pagina 401).

Figura 27.12

Sin embargo, por facilidad y sin cometer un error apreciable se puede consi-
derar el caso como el formado por dos vigas: una apoyada y otra en ménsula.

Toméindola en esta forma dltima, la longitud L' de la seccidn del pilote se
puede obtener de la misma manera que én ¢l caso anterior:

M=—:_1!—MF:M

Yo - b - h - L*
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SELECCION DEL EQUIPO DE HINCA 481
Cilculo de la zapata-cabezal

La disposicion de los nueve pilotes bajo la zapata-cabezal seri la que se muestra
en la figura 27. 14, por lo que las dimensiones del cabezal serdn de 2.7 % 2.7 m.
Las secciones criticas por momento en la zapata-cabezal estin localizadas
en secciones verticales que pasan por las caras de la columna,
Si se le asigna M, al momento de las reacciones de los pilotes con respecto
a la cara mayor de la columna, y M], al momento con respecto a la cara menor,

s¢ tendrd que M, es producido por las reacciones de los pilotes 3, 6 y 9, o sea
(ver figura 27.15):

M, =3 % 51.4 % 0.55 = 85 Tm-m
y el M, producido por las reacciones de los pilotes 1, 2 y 3 es:

M, =3 % 514 x 0325 = 50.11 Tm-m

|| 000 B —
J 8,500, = 2,150 = 464 cm.
(14.64)(270) A

Como por corte se¢ necesita mayor espesor efectivo que el encontrado, se
supondrd un peralte doble al anterior v cerrando valores se tiene d = 100 cm.

Corte por penetracion
Para el anilisis del corte se hard referencia a la figura de la siguiente pdgina.

Los pilotes 2, 5 y & no producen corte, el resto si.
El corte producido por los pilotes 1, 3, 4, 6, 7 v 9 vale:

vV = 6 [(ﬂ) {5|_4;)] = 205.6 Tm
0.30

—2,70m——%

—_—
=
™ 3|
e

|

23b= 3Ix03509m

2 :045m.

=

=]

TF_.
+qi+-=4

Figura 27.14.
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Figura 27.15.

El esfuerzo corante, por tener columna rectangular, valdra:

V
T e +d) + et A d

Sustituyendo valores:

. 205,600
2[(115 + 100) + (70 + 100))(100)

= 2.67 kg/em®
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El esfuerzo cortante permisible del concreto sera:

v = 0.53 [ =053 210 = 7.68 kg/em® que es mayor al ac-
tuante de 2.67 kg/em®.

El acero neces~rio para absorber M, es:
M, 8,500,000

A, = - = = 57.1 cm?
fooi-d (1,685)0. 883 ) 104

Empleando varillas No. 9 (4, = 6.39 cmzj se tiene:

7.1
N = = 8.93 var. Se usardn 11 varillas previendo que pueda fallar

6.39

por longitud de desarrollo.
El cdlculo de la longitud de desarrollo en este caso se verd afectado por el
factor de A, requerida entre A, proporcionada, v serd:

57l

= —— = 0.8
= Tie.39

Por lo tanto, la longitud de desarrollo para var. No. 9y f, 4,200 kg/cm” es:

0064, - f . _ 0.06(639)4200
VI V210

g = (0.81) = 90 c¢m

o fy = (0.006 d, » f,) f = 0,006 (2.86)(4,200)(0.81) = 54.4 cm o [y = 30 cm,
La longitud de desarrolio necesaria es de 90 cm.

Suponiendo un recubrimiento de 7.5 cm entre el extremo de la varilla y el
borde de la zapata-cabezal, la longitud de desarrollo disponible es de:

270 — 70
2

— 7.5 = 92.5 cm.

El refuerzo necesario para absorber M, es:

M, 5,011,000
= = 33.7 em

. = :
£+ d  (1,685)(0.883)(100)

A;

Empleando varillas No. 5 (4, = 1.99 em?®) se tiene:

N = 337 = 16.9 var.
1.99

Se usardn 17 var. No. 5 separadas a 15 cm ¢. a ¢. comprobar longitud de
desarrollo.
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HINCADO DE LOS PILOTES PREFABRICADOS

Para el hincado de pilotes, ya sean de madera, de concreto o de acero, se usan
martinetes. Los martinetes comprenden dos partes: |d base o soporte, y el arma-
zdn o castillete, los cuales pueden ser de madera o metidlicos. Los modernos equi-
pos de hincadura son metdlicos. La base va montada sobre rodillos con el objeio
de que se facilite su transporte. Encima de la base se encuenira el castillete. Los
martinetes emplean por lo general el vapor como energia motriz v llevan una
caldera vertical montada sobre la base, asi como una mdguina de vapor y dos
cabrias, una para el pilote v la otra para el martillo.

Algunas companias, como la Franki, dispone de diferentes tipos de martine-
tes, que van montados sobre ruedas o sobre orugas.

Aungue las cabrias pueden utilizar energia motriz a base de vapor, de petro-
leo o de electricidad, la utilizacién de la electricidad, cuando se dispone de ella,
es la mas adecuada, pues evita el humo y los ruidos. Los martillos 0 mazos para
la hinca de pilotes pueden ser movidos a mano o mecdnicamente por vapor o
aire comprimido.

Los martinetes de caida libre consisien de una maza o peso que se desliza
entre guias y que golpea la cabeza del pilote para su hinca. Una vez que se ha
efectuado el choane entre el peso v la cabeza del pilote, el peso se vuelve a le-
vantar por medio de un motor y se vuelve a dejar caer sobre la cabeza del pilote.
El proceso contintia hasta que se haya hincado el pilote. Ya sea que se emplee
uno u otro tipo de martinete, es necesario colocar sobre la cabeza del pilote un
capacete de choque para suavizar el golpe y proteger la cabeza de agquél, evitan-
do de esa manera que s¢ rompa.

En realidad, los pilotes fuertiemente armados con un zunchado en espiral son
tan resistentes a los golpes gue puede dejarse caer también la maza directamente
sobre la cabeza del pilote. Este se desmenuza entonces un poco en la parte supe-
rior. Esta destruccidn superficial de la cabeza del pilote tendria poca importancia
si se considera que para la construccion de las zapatas-cabezales es necesario re-
cortar las cabezas de los pilotes para alinearlos y disponer del acero de ellos para
ligarlos al acero de la zapata-cabezal. Sin embargo, si no se usa el capacete se
tendrd el peligro de que se dafie la maza de martinete si el desmenuzamiento en
la cabeza del pilote empieza por un lado v después la masa golpea excéntricamente.

Después de elevado el pilote y fijada la conduccidn de éste a los centradores
y colocado el capacete, se baja el pilote hasta que con la punta se apoye en el
punto debido v entonces se empieza la hinca.

Cuando haya que cimentar obras que vayan a soportar esfuerzos laterales
de consideracidn es necesario que los pilotes se dispongan de manera que s6lo
estén sometidos a fuerzas axiales, esto es, en la direccion de la resultante de las
fuerzas. Cuando la resultante pueda tomar diversas direcciones, los pilotes de-
ben ser colocados con inclinacion alternada, teniéndose en ocasiones que algu-
nos de estos pilotes estén sometidos a esfuerzos de tension.
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Figura 27.17a Fallas de los pilotes de madera.
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Figura 27.176. Armado de un pilote.

tenga en reposo mientras completa so fraguado. Los diferentes tpos de pilotes
construidos in sifw estin patentados,

CIMENTACION POR MEDIO DE PILAS

Uso de pilas

El término pila (en inglés, caisson, foundation pier o sub-pier), se emplea para
disefiar una cimentacidn cilindrica de concreto con o sin refuerzo de acero y con
o sin ampliacion (campana) en su fondo que se cuela en el lugar (in siru) después
de hacer la perforaciin gue la contendrd y que s usada para transferir carga es-
tructural a un estrato resistente gue se encuentre a cierta profundidad. Una pila es
un miembro sujeto a compresion axial en su cabeza y una reaccidn en su fondo,
¥ que, si son bien disefiadas y construidas, pueden resistir también una fuerza
horizontal aproximadamente igual a tantos kilogramos como centimetros cua-
drados tenga de seccidn ransversal. Asi una pila de noventa centimetros (90 cm)
de didmetro podra resistir la siguiente fuerza horizontal:

[ X d*]/d=[3.1416 X (0.90)*)/4=6,371.74 kg

El uso de pilas coladas en el pulgar presenta algunas ventajas que deben ser
consideradas:
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# No provocan vibraciones como sucede con el hincado de pilotes, lo que
puede ser un factor decisivo cuando las estructuras adyacentes se encuentran
cimentadas sobre zapatas o en pilotes cortos,

* No desplazan ningin volumen de material como lo hacen los pilotes pre-
fabricados.

» Para su construccidn requiere un equipo bastante ligero y simple de operar
por lo que resultan econdmicos.

& Se pueden inspeccionar con hastante facilidad las perforaciones tanto de
sus paredes como su fondo.

» El equipo nsado es menos ruidosd y por lo tanto adecuado para trabajar en
zonas de hospitales e instituciones similares.

& 5¢ les puede dotar Ficilmente de campana o que amplia su capacidad de carga.

Capacidad de carga de las pilas
Pilas en arcillas

La capacidad de carga de punta de las pilas coladas en arcillas se determina por la
siguiente expresion;
q,=154q,
Misma gue proviene de considerar:
c=q/2 FS=13
Y aplicando la expresion gue sigue para pilas cuadradas o circulares:
q,=7.5¢c [1 + 0.2(B/L)]
donde:
B = ancho del fuste de la pila
L = longitud del fuste de la pila
q=q/3=[15X(q/2)X 1.2)/3=15q,

Si se vsa la pila en suelos cohesivos trabajando a friccidn (adherencia), el
valor de la friccién (adherencia) debe tomarse de acuerdo a la siguiente tabla:

Tipo de excavacion Adherencia [f]|Limite superior de f [Tm/m?]
Fusie recto |excavaciin en seco 0.5¢c B.78
excavacin himeda 0.3c 3.80
" Pilacon |excavacion en seco 0.3¢ 3.80
campana  |excavacitn himedal 0.15¢ 2.44

Pilas sobre gravas con arenas o drends con gravas

» La capacidad de carga admisible, con FS = 2, se determina por la expresidn
que sigue para resistencia por la punta:
g,=1L440(N__ —3) [(D+ 1)/2D] R = 4,88, dado en kg/m’
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donde:
N = niimero de golpes, corregidos, en la prueba de penetracién nor-
mal
D = diimetro de la pila en pies
R = factor de correccidn segin posicidn del nivel fredtico
|
RN | N7 7N
L -
B
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B I B | ® 7 NF
¥
i 1
e 09 e 0L i
LR 2om] .
E 3 I : ;: Pl
S 08 i sl
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18
» Resistencia por friccidm:
Rf=x DLI
donde:
D = didimetro de la pila

L = longitud del fusie de la pila
f= friccidn dltima

El valor de friccidn dltima “f™" puede obtenerse de la tabla sigoiente:

Tipo de suelo Friccidn siltima, f [Tm/m? |
Arenas sueltas 2al
Arenas densas 3al0

El factor de seguridad a emplear es de 2.
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P=025f¢c Aﬂ + A.- ['
Donde:
f_ =061y

CIMENTACIONES COMBINADAS POR MEDIO DE PILOTES
DE CONTROL

Los pilores de control forman parte de un sistema de cimentacion ideado por el
Ing. Manuel Gonzilez Flores con el fin de usar a su mdyima capacidad y en
forma controlada toda la resistencia que pueda proporcionar el conjunto terre-
ne-pilotes. Este es un sisiema ideado como solucion practica y eficiente a las
extraordinarias dificultades que para la cimentacidn de edificios presentan los sue-
los como los de las ciudades de México y Tokio, y muchos otros lugares del
mundo.

El subsuelo de una extensa drea de la ciudad de México estd formado por
arcillas volcdnicas altamente compresibles separadas por capas relativamente del-
gadas de arena, la primera de las cuales aparece mids o menos a 30 m de profun-
didad, con un espesor de 2 m. La siguiente capa de arena aparece a unos 20 m
bajo la anterior, con un espesor de 4 m, y asi sucesivamente hasta los 500 m de
profundidad.

Las caracteristicas fisicas del subsuelo de arcillas volcdnicas de la ciudad
de México son, en promedio aproximado:

Humedad natural — 250% (varia de 150% a 500%)
Limite liguido — 280%

Limite pldstico — B0%

Relacion de vacios — 6 (varia de 4 a 12)

Densidad absoluta — 2.4 glem?

Compresibilidad — 1.0 em*/kg

Tomando una muestra del subsvelo a 5 m de profundidad (figura 27.224a),
puede notarse que su contenido de agua asciende a algo mds del B0% (figura
27.225). 5i la misma muestra de suelo natural se confina en un cilindro y se co-
loca en un émbolo perforado (figura 27.22¢) que permita la expulsion de agua,
¥ luego se le presiona lentamente, se llega a conocer el volumen médximo de suelo
sdlido tal como se muestra en la figura 27.22d. Este proceso, ilustrado a pequena
escala, es lo que sucede al subsuelo de la cindad de México, pero en gran escala.

Tomando en cuenta lo anterior es facil explicarse el hecho de que los edificios
cimentados por superficie en la ciudad de México sufran grandes deformacio-
nes, debido a que el terreno se deforma considerablemente al perder agua. Ade-
mds, es fdcil explicarse también el hecho de que los edificios cimentados sobre
pilotes de punta en el primer estrato de arena, el terreno se vaya reduciendo en
espesor por la pérdida de agua que sufre con el bombeo para obtener agua pota-
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Figura 27.24a. Base del Monumento a la Independencia en 1940,

Figura 27.24b. Base del Monumento a la Independencia en 1950,
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Figura 27.27g. Hincado de pilotes.
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CIMENTACIONES COMBINADAS POR MEDIO DE PILOTES DE CONTROL 503

en la que:

E = Eficiencia del grupo de pilotes,

0 = Arctan <. en grados = tan™ £ en grados = Inverso < tan,

d = Diimetro o lado menor del pilote.

£} = Separacidn entre ejes de pilotes, en las mismas unidades que la del did-
metro de pilotes.

" = numero de pilotes en una hla.

m = numero de filas de pilotes.

Ejemplo. Doce pilotes flotantes de 30 cm de diametro hincados en un suclo co-
hesivo separados 90 ¢m entre ejes de pilotes y con capacidad de carga admisible,
por pilote, de 25 Tm, jcudl es la capacidad de disefio o eficiencia del grupo de
pilotes?
Aplicando la ecuacidn anterior se tiene (ver figura 27.28).
4 —13+(3—14

E=1—1184) = 0.71
(90)(3)(4)

La capacidad de carga de diseno del grupo de pilotes es:
Q = (0.71)(12)25) = 213 Tm

en lugar de 12 x 25 = 300 Tm, lo que indica una eficiencia del 71%.

£
£

i

O O O G+
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Distribucion de las cargas en un grupo de pilotes

La carga que soporta un pilote en particular dentro de un grupo de pilotes
sometidos a una carga excéntrica de una columna puede determinarse usando
la ecuacion siguienie:

04 Max 4 My
QTI.'I = - I T -T.
n L (x7) Lo
en la que:
{0, = Carga axial sobre cualquier pilote m.
{ Carga vertical total actuando en el centroide del grupo de pilotes.

n = MNumero de pilotes.

v| 9"
o
f O1 Cjz Os
p=3' JA
15"

4+ X Oﬁ {:;\5 Oﬁ X [_
D=3
40, O Q
D/2 :

|

-n;z+ ¥ ——1— D —iw:rfz-—
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Figura 27.30a Carga de pilotes.

Figura 27.300 Transporte de pilotes.

M,, M, = Momento con respecto a los ejes x y v, respectivamente.
x, v = Distancia del pilote a los ejes y y x, respectivamente.

Tanto el eje x como el eje y pasan por el centroide del grupo de pilotes y
son perpendiculares entre si.
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Como ejemplo supingase un grupo de 9 pilotes, como indica la figura, con
una columna de 450,000 Ib actuando en el punto 4. Determinar las cargas sobre
los pilotes 1, 6 v 8.

Aplicando la ecuacién anterior se tiene (ver figura 27.29):

Q0 = 450,000 Ib

n =9

Lx® = (6)(3)° = 54 pies cuadrados.
Ly? = (6)(3)" = 54 pies cuadrados.

=
I

15
(450,000)(—=-) = 562,500 Ib-pie
9
My = (450.000)(—) = 337.500 Ib-pie

Carga sobre el pilote uno:

450,000 | (337,500)(—3) | (562,500)(+3)

— = 62,500 Ib
0 9 54 54
Carga sobre el pilote seis:
0, = 450,000 N {337,5000( +3) . (562, 50000) — 68.800 Ib.
9 54 54
Carga sobre el pilote ocho:
0, = 450,000 " {337,5000{0) N {562,500)(—3) ~ 18,800 Ib.

9 54 54



CAPITULO 28
Muros de contencion

Los muros de contencion tienen como finalidad resistir las presiones laterales
producidas por ¢l material retemdo.

El procedimiento a seguir en el proyecto de muros de contencidn consiste en:

a) Seleccion tentativa de las dimensiones del muro, v b) andlisis de la estabi-
lidad del mismo frente a las fuerzas que lo solicitan.

En el caso de que el anahisis indique que la estructura no es satisfactoria,
s¢ alteran sus dimensiones ¥ se efectian nuevos tanteos hasta lograr que la es-
tructura sea capaz de resistir los esfuerzos a que se encuentra sometida,

Para llevar a cabo el andlisis es necesario determinar las magnitudes de las
fuerzas que actian por encima de la base de la cimentacidn, tales como empuje
de tierra, sobrecargas, peso propio del muro y peso de la tierra, v luego se inves-
tiga su estabilidad con respecio a:

1. Volteo

2. Deslizamiento

3. Presiones sobre el terreno
<. Resistencia como estructura.

TIPOS DE MUROS DE CONTENCION
Los muros de contencion pueden ser:

Muros de gravedad

Son aquellos que resisten los empujes mediante su propio peso, y son econo-
micos para alturas menores de 4.5 m. En cuanto a su seccidn transversal, estos

07
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“CORONA
| PANTALL
TR
PUNTA ALON
MUROS DE GRAYEDAD
Figura 28.1a Figura 28.16 Figura 28.1¢

muros pueden ser de diferentes formas, siendo las mds comunes las que se ilus-
tran en las figuras 28.1 a, b y ¢. En cuanto a los materiales, éstos pueden ser
de mamposteria, de ladrillo o de concreto ciclopeo. La estabilidad de este tipo
de muro se logra sélo con su peso propio, por lo que se requiere grandes dimen-
siones dependiendo de los empujes. La dimension de la base de estos muros osci-
la alrededor de 0.43 de su altura,

Muros en meénsula

Son aquellos que trabajan como viga en voladizo, empotrados en una zapata in-
ferior. Estos muros son econdmicos para alturas hasta de 6.5 m. En cuanto a
su forma, pueden ser de diferentes tipos, siendo las mas comunes las que se mues-
tran en las figuras 28.2 a, by c.

Estos muros son de concreto reforzado y la forma mads usual es la llamada

“T"", que se analizard mds adelante.

Muaros con contrafuerte

Son aquellos que resisten los empujes trabajando como losas continuas apo-
vadas en los contrafuertes, es decir que el refuerzo principal en el muro lo lleva

|"‘"cul!{:-n

b o
PUNTA | TALON
\l “ ZAPA Tl‘j)

Figura 28.2q Figura 28.2b Figura 28.2¢

CARTELA




TIPOS DE MUROS DE CONTENCION 509

Figura 28.3

horizontalmente. Son muros de concreto, econdmicos para alturas mayores
de 6.5 m.

Muros en forma de *T"

La estabilidad de este tipo de muro se logra por la anchura de su zapata, y viene
aumentada por la accion del prisma de tierra que carga sobre la parte posterior
de la zapata que ayuda a impedir ¢l vuelco.

La resistencia se haya encomendada a la pantalla vertical (ver figura 28.3),
la cual se calculara como una ménsula empoirada en su base con una carga igual
al empuje de tierras v a las sobrecargas que pueda tener,

Ejemplo

Célcuio de un muro en **T"" cuya alwira total es de 3.40 m. El relleno es de arena
arcillosa de baja plasticidad, con peso volumétrico de 1,600 kg/m” v dngulo de
friccion interna de 35°%,

El esfuerzo admisible del terreno de cimentacién es de 1.0 kg/em®.

y. = 2.5 Tm/m* ko= 0.407

v, = 1.6 Tm/m’ j = 0.864

6 = 35° ’ K = 14.06 kgrr:nf
g, = 10 Tm/m* fi = 1400 kgs‘:’:m'
fro= 175 kg/em* Vo = 7 kglem®

Supdngase un muro con las dimensiones que aparecen en la figura 28.4.
Generalmenite el empuje pasivo de las tierras no se toma en cuenta en los

cileulos,
Cdlculo del empuje activo

o yhY  l—sené 16 x (34" 10572 _
A 2 | + sen ¢ 2 1 + 0.572

=925 x 0.272 = 2.5 Tm = 2500 kg (por metro de profundidad).
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i 07
=23
e T
= 30
3
Ay | ! 3.00
Ea a0 -
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d =10.33 ) 2 P, =5870Kg 0,40
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L —
|I 1700 m. —*

Figura 28.4

El punto de aplicacién del empuje se encuentra a un tercio de la alura:

i’ 3.
I_:_‘l“]:lijm
3 3

CALCULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD AL YOLTEO

El factor de seguridad a volteo se obtiene dividiendo el momento estabnhizante
entre el momento de volteo. Para que el muro se considere que no voltea, el fac-
tor de seguridad debe ser igual o mayor que dos,

Para obtener el momento estabilizante M, se hard una tabla para ordenar va-
lores (ver tabla 28.1),

Tabla 28.1
Keorio- fmensio- Flumen PV, Peio AP Momento
nes res fmy) '} tkg/m’) kgl ) {kg-mj
l 3« 0.30 0.9 25000 2250 1.15 2580
2 1.7 = 0.40 0.68 2500 1700 (.55 1450
3 3.0 = 0.40 1.240 [ 600 1920 1.50 2RE(
L5870 a9l
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Por otro lado, el momento de volteo vale:

#

M, = E, h? = 2,500 % 1.13 = 2,830 kg-m

por lo que el factor de seguridad al volieo vale:

6.910
2,830

g

= 245 1.5

Los factores de seguridad al volteo que generalmente se emplean son de 1.5
para materiales granulares y de 2.0 para materiales cohesivos,

Calculo del factor de seguridad al deslizamiento

Se revisard ahora el muro al deslizamiento. Para ello supdngase un coefi-
ciente de deslizamiento entre concreto y suclo de 0.65; por lo tanto:

5,870 % 0.65
FSuw =" = 152

Considerando, como minimo un factor de seguridad al deslizamiento de 1.5
se puede observar que el muro no deslizari.

En caso de falla por deslizamiento, éste se puede evitar construyendo un den-
tellén o bien construyendo la base con dientes de sierra, o empleando ambas co-
sas (ver figura 28.5).

L Dientes de Sierra}i
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Tabla 28.2
Suelos granulares sin limo 0.55
Suelos granulares con limo 0.45
Limos (.35
Roca sana con superficie rugosa ().65

La AREA recomienda los coeficientes de friccion de deslizamiento para el
concreto que aparecen en la tabla 28.2.

Punto de aplicacidon de la resultante

Componiendo el empuje activo (E,) con la resultante de los pesos verticales (P,)
s¢ obtiene una resultante (R) cuyo punto de aplicacion (B) es necesario encon-
trar, con ¢l objeto de ver si cae o no dentro del tercio medio de la base (ver figura
28.6).

Tomando momenios con respecto a B se tene:
b
Mg =0=23500 = 1.13 — 5870 | &, — E +

De la tabla anterior se puede obtener el valor de ey

6,910

—— = |.1&m

'5.870

€p =

My = 2,500 x 1.13 — 5.870 (I.iﬂ— ';—ﬂ ; f) =0

Ea = 2800 Kefw.

1

3

Figura 28.6




Hidden page



514 MUROS DE CONTENCION

Como 0.53 kg/cm” y 0.16 kg/cm® son positivos y menores gue 1.0 kg/em?
no hay tensiones en la base, v el suelo resiste las presiones del muro.,

Cilculo de la pantalla

La pantalla se calcula como una ménsula empotrada a la zapata. Es necesario
calcular ¢l empuje de las tierras para la altura de la pantalla:

v hi l—sen¢ 1.6 x(3)° 1—0.572

. = =72 % 0,272 =
2 1 + sen ¢ 2 1 + 0.572

-E,q,=

= 1.95 Tm = 1,950 kg.

El momento en ¢l empotramiento vale:

M= E, " 3 = 1950 x % = 1950 kg-m = 195,000 kg-cm.

Por lo tanto:

d = || M = J 190,000 = 138 = 1.8 cm
K-bh 14.06 = 100

h=d+r=118 + 7.2 = 19 cm { 30 cm supucsios.

Revision al corte

La fuerza V_ que provocara corte en la seccidn estudiada es el £, y vale:

V. = 1,950 kg
por lo que:
V. 950 5
v, = e 190 ! = (.85 kg/cm”
b-d 100 = 23.0 2,300

Como se puede observar, el corte provocado de 0.85 kg/iem® es menor gue
admisible de 7.0 kg/cm?, por lo que esti sobrado.
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—

¥

T =

T T Tmam
a— T

R
Figura 2B.B

W, = 2,500 x 1.00 x 0.40 x 1.00 = 1,000 kg

Calculo de Ry:

R _( 0.53 + 0.312

= 5 ){mmflm} = 4,210 kg

Momento debido al peso de la zapata:

M, = 1000 x 50 = 50,000 kg-cm

053

Figura 28,9
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WS dg FEfTUEFED
#3 de temperot. —— | H"'f'

3
# 3 g8 construccion #3 de refuerzo

Figura 28.10
Revision por adherencia

El valor del esfuerzo a la adherencia a que estaria sometido el pie de la zapata
es de:

Vv 3,210
W= ——= = 4.15 kg/em?
L, jd 3 X9 x 0.864 x 33.0

Como puede observarse, el valorde w = 4.15 Inr.gJ'r:m2 es mucho menor gue
el méximo permitido de 35 kg/em?, por lo que s¢ encuentra sobrado.

El andlisis del talon de la zapata se efectia en la misma forma que ¢l andlisis
del pie. Sin embargo, al analizar el talén de la zapata (ver figura de la pigina
516) es necesario sumarle a W, el valor de W, para obtener el momento que de-
be restarse al momento de K.

Estando el muro bastante sobrado, es conveniente cambiar sus dimensiones
y volver a calcularlo, tarea que debe realizar el alumno.

El armado del muro quedard como el ilustrado en la figura 28.10.

Calculo de los muros con contrafuertes

En los muros con contrafuertes el empuje del terreno es recibido por una pantalla
y transmitido al suelo de cimentacidn por medio de una zapata. La unién entre
pantalla y zapata se lleva a cabo por medio de contrafuertes, que pueden ser ex-
teriores o interiores, como se muestra en las figuras 28.11a v b,

Como caracteristicas de estos muros se tienen:

1. El contrafuerte es un elemento de union entre la pared vertical y la zapa-
ia, que evita el giro y colapso que pueda tener la pantalla debido al empu-
je de las tierras. Estos contrafuertes estin sujetos a tensiones v por lo tanto
requeriran acero a lo largo de AB. mismo que debe anclarse tanto a la
pantalla como a la zapata de cimentacidn.
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V4

\ Il,_]!':,h.ﬁ

Figura 28.12

Los momentos flectores en las secciones de metro serdn:

My = Ky
My = Ky -
My = Ky
My = K,

C oy

Yo"

S

Y

I

2

I-..iI-!

Iz

.

h

« —— kg-m

3

-‘I:

kg-m

hy
kg-m
3 £

hy
-8 — kgem
; ke

51 se adopta como ancho del contrafuerte un valor b, los peralies efectivos
d necesarios en las diferentes secciones horizontales del contrafuerte serdn los

siguientes:

MI
dy = |——
Kb

ﬂr;= Ma
- N Kb

y ¢l refuerzo necesario serd:

"‘isl = “'.’]
foi-d,

Ay = —h
foeids

M-
."'L: = N -
fogeds
M
."'!.h_1 = .4
Jorddy

que se coloca como se muesira en la figura 258.13.
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Figura 28.13

Para comprobar el corte se analiza cada seccidn, obteniendo la fuerza cor-
tante en cada una de ellas asi:

h;
Veer = Ka - N 5 kg
hz
Viey = Ka*%a- —— 8- kg
2
h:
Viey = K * ¥n ; -5 kg
hl
H._.~.=KA--”-T‘~5~kg

¥ se aplica a cada seccidn la conocida formula:

Ve
bd

Y =

para comparar los resultados con el corte admisible ¥ ver s1 los peraltes calcula-
dos son correctos.

En relacién al cdlculo de la pantalla, se puede observar que ella estd forma-
da por recuadros de dimensiones & - § formando una losa en perch, o sea empo-
trada por tres de sus lados (el lado inferior horizontal en la zapata de cimenta-
cidn, v los lados verticales en los contrafuertes) y sometida a la accién de una
carga uniformemente variada trapecial por faja veriical de losa de 1 m de ancho.

Un punto cualguiera de la linea media de esa losa, el N por ejemplo, puede
considerarse como formando parte de la porcion de la losa 1-2-3-4, empotrada
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Figura 218.14

en sus extremos, y también de la losa 5-6-7-8, empotrada por un extremo y libre
por ¢l otro, como se muestra en la figura 28,14,

La flecha experimentada por la losa en el punto N es la misma para la fle-
xidn como losa empotrada en sus dos lados (flexion horizontal) y para la flexién
como losa en ménsula (flexion en el plano vertical).

La flecha médxima para ¢l elemento empotrado en sus dos extremos es de:

_ f?'fh
/i 384 E1

v como ¢l empotramiento en la prictica no puede considerarse como perfecto,
se escogerd una flecha ligeramente mayor:

f=f|4'f:"|
'o30A

La flecha midxima del elemento empotrado por un extremo ¥y en voladizo
por el otro lado es, en el caso de reparticion triangular, de:

& - g,
15 E1°

f!=

de tal modo que la flecha media en el punto N puede suponerse igual a:
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Ahora bien, igualando y reduciendo a factores comunes se tiene:

0@ 6@

330 £ 30 El

06 -q - E-1=23308g-£1
'-f?"F|=llf§'=?z

y como ¢, + g = (). sc pueden obtener los valores para las cargas, que actua-
rin en cada sentido asi:

b6 g = 116G - (Q —q) = 1188 - @ — 118 - g
e g + & - q =116 - Q
g (116 + &) = 115 - @

. _ 1160
- 116+

Conociendo las cargas g, ¥ ¢». 0 sea las que actian en los sentidos ) y £,
respectivamente, se calculan los momentos correspondientes. Como se puede ob-

PANTALLA

CONTRAFUERTE

Figura 28.15
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Figura 28.19

MUROS DE CONTENCION

A continuacion la tabla 28.3 proporciona momentos flectores v reacciones
de una losa con carga triangular (tabla 28.4) que facilita mucho el cdlculo de
las pantallas de los muros con contrafuerie.

Para el cilculo de la pantalla también puede seguirse un procedimiento aproxi-
mado que consiste en suponer a la pantalla como una losa continua vertical sujeta
i cargas horizontales, sin considerar ¢l soporte proporcionado por la zapata, re-
sultando asi los momentos flectores algo mayores que el caso de efectuar los cileu-

los rigurosos.

Los momentos positivos en la parte central de la pantalla ¥ los momentos
negativos en los apoyos (contrafuertes) se supone que son para las dos fajas infe-

riores (faja de | m de alto cada una), iguales a:

H;J
M=—5
12

Figura 28.20

presiones
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CAPITULO 29
Ataguias y cilindros de

cimentacion

GENERALIDADES

Un elemento fisicamente diferente a los muros de retencion de tierras pero que
trabaja en forma similar son las llamadas ataguias. Se le da el nombre de ataguia
a una estructura, generalmente temporal, que sirve ya sea para contener o des-
viar las aguas de un espacio donde se vava a construir una determinada obra,
o para contener las tierras mientras se hace una excavacion. Las ataguias son
muy empleadas durante la construccidn de pilas de puente, muelles, presas, etc.,
v, en general, en aquellos lugares en los cuales se desea trabajar en seco.

PRINCIPALES TIPOS DE ATAGUIAS
Ataguias de tierra

Cuando se dispone de espacio suficiente v de materiales adecuados, puede resul-
tar economico el emplen de ataguias de tierra. Los materiales deben estar exen-
tos de tierra vegetal v se deben compactar para lograr mayor impermeabilidad
y estabilidad. El talud generalmente empleado en este tipo de ataguias es el de
1.5a 2 y con una corona de la mitad de la altura de la ataguia (ver figura 29.1).

ATAGUIA DE TIERRAM
Figura 29.1

529
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atagulas

Figura 29.3

Si por alguna circunstancia no se puede conseguir la impermeabilidad de-
seada debido al tipo de matenial existente, se puede colocar en el centro de la
misma un tabla-estacado, como se muesira en la figura 29.2.

Cuando algin talud de la ataguia se encuentra sometido a la accidn de una
corriente de agua, es necesario proteger dicho talud mediante el uso de un pedra-
plén o cualquier otro procedimiento que evite la socavacién de la tierra.

Cuando por no disponer de espacio suficiente no se puede construir una ata-
guia de tierra, entonces se puede construir una de madera, acero o concreto, co-
mo se indica en la figura 29.3.

EMPUJE DE TIERRAS SOBRE LAS ATAGUIAS

Debido a que las ataguias son elementos estructurales mads flexibles que los mu-
ros de retencion de tierras, éstas no ceden de la misma manera como lo hacen
los muros y por tanto no se les debe aplicar ninguna de las teorias del empuje
de tierras conocidas, pues ello seria incorrecto. En la prictica lo que se hace es
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-

T © RO+ e4M \" RECTAS REPRESENTATIVAS
%= \ Of LA PROFUNDIDAD BE
7= s ANCLAJE WECESARIA,"D"
18- \ EN Miy--
1% )
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"\ A}
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Figura 29.6

En la figura 29.6 se inserta un nomograma elaborado por Deschapelies para
calcular la profundidad de anclaje [? de un poste para que resista una cierta carga
lateral P.

Si no es un poste el que se analiza sino una ataguia que no estd completa-
mente libre hacia arriba del plano R, y hay tierras como se indica en la figura
29,7, se verd entonces cmo se supone que actdan las tierras sobre este lipo de
ataguias.

En este caso s¢ supone que los valores de las Presiones py. fr. Pa, Pa ¥ Ps
tienen los valores deducidos del andlisis de Rankine y se supone una Lransicion
uniforme de py a py ¥ de py a ps.

El proyecto de las ataguias en voladizo exige la determinacion de la longitud
intal de la atagufa y su seccidn. La primera magnitud que se calculard es [a pro-
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Figura 29.7

fundidad de clava o anclaje ), de la ataguia. Esta profundidad puede suponerse
asi:

0.75 h en suelos granulares densos (C, > 65%)

1.00 & en suelos granulares medios (C, > 353% < 65%)
1.50 h en suelos granulares flojos (C, > 15% < 35%)
2,00 h en suelos granulares muy flojos (C, > 0% < 15%)

En la figura L. L, y L; son conocidos, por lo que se traza una linea od de
tanteo v se¢ comprueba ¢l equilibrio estitico de la ataguia bajo la accidn de todas
las fuerzas, La posicidn del punto b serd el correcto si la suma de los momentos
con respecto a cualquier punto de la ataguia es igual a cero. Si no se consigu?
¢l equilibrio estdtico con ningln punto b, la penetracién D escogida es muy pe-
quedia. Si la D resultd propuesta, agréguese de 20% a 40% a la penetracidn esco-
gida ¥ vuelva a resolverse.
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Para la distribucién de presiones en la profundidad D-. las ecuaciones son
complicadas pero pueden resolverse por tanteos. Las presiones py. pa, P3. Pa ¥
ps tienen los valores siguientes.

P = Kaly vq

pr= Koy + Ly v

py = Kuls vy’

pr=ptptps— (K — K) (s + L)y’
ps=py+pr+py+ (K=K Ly v, + (L + Ly + Dy oy')

La complejidad de este problema ha dado lugar a varios procedimientos pric-
licos de proyecto, tal como el que se indica a continuacion, deducido de extensos
ensayes de laboratorio mediante modelos adecuados en la Universidad de Prin-
ceton para U.5. Navy Department.

La solucion propuesia consiste en que debe exigirse una penetraciin de la
ataguia de 0.43 H, con lo cual se tiene un coeficiente de seguridad aproximada-
mente de 2. Ademis, es aconsejable colocar a una profundidad L° un tirante 7,
es decir, se pueden construir las ataguias de dos maneras: sin tirante y con
tirante. 81 se construyven sin tirante quedan como se ilustra en la figura 29.8,

Las presiones parciales a las profundidades indicadas en la figura 29.9 son:

Pr =YLy - &

Pr=7" "Ly K+ v, L

Figura 29.8
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Figura 29.9
El valor de K es en este caso el siguiente:
K=K, f"

El valor de 1 representa el efecto de la friceidn en la ataguia produciendo
una disminucidn en la presién. El valor de f/* es cominmente de 0.9.

K=059K,
La presidn total en la ataguia sera:
Pt ptp=p
y ¢l empuje total, aplicado a H/3 serd:
E =P, (H?2)
Si la ataguia se construye con tirante, en materiales granulares, queda como
se muestra en la figura 29.10.
Los valores de las presiones serdn:
pr= K.y L
pr=p+th—=L)y" - K+ 5, -D

pyo= Dy vy,
L’ L’
K=(1——)f" K. =09K, [1— ——
( f'h)‘r A "“( 3.5;1)
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Figura 29.13

grama que se da en la pagina 532. La separacion entre los postes de madera es
de 2 m para alturas de muros de 2 m, y para alturas de 3 m se emplea una separa-
cidn de postes de 1 m. Toda la madera que serd empleada debe ser tratada a
presion.

La presion que actia sobre cada metro lineal de muro en voladizo es la carga
progresivamente creciente triangular va conocida y que se muestra en la figura
29. 14, El momento flector en un poste intermedio viene dado por la expresion:

. h? h D
M=K, 1% g(l 4=
3 3

Para calcular el espesor de los tablones es conveniente emplear la formula

siguiente:
|I -h
r=3.5 |
a.b
donde:
t = Espesor requerido del tabldn en pulgadas.
5 = Distancia de ¢. a ¢. de los apoyos en pies.

Figura 29.14
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. h = Carga en libras por pie lineal.

Ancho del tablon en pulgadas.

= Esfuerzo de trabajo a flexion para la madera usada, Ibs/pulgada
cuadrada.

o T
I

En obras definitivas el empleo de las ataguias de madera estd limitado por
su corta duracion. Debido a ello actualmente se emplean mads las ataguias de ace-
ro o de concreto. Algunos tipos de dichas ataguias se pueden ver en las figuras
29.16a v b. Las ataguias de madera antes mencionadas se emplean cuando se
va a rellenar una depresion determinada y se tiene que sostener el terreno con
madera, es decir, son pricticamente muros de retencion de madera.

Cuando las ataguias de madera se tienen que hincar para luego excavar a
un lado de ellas y quedan reteniendo las tierras, se pueden seguir las reglas empi-
ricas siguientes:

a) Profundidad de anclaje o clava = 0.43 H.
b) Espesor de las tablas de la ataguia: en los dos primeros metros emplear
tablones de 27" de espesor. v aumentar 1™ en espesor por cada metro

de profundidad excedente. En la figura 29.15 se puede apreciar cdmao
quedan ajustadas las ataguias de madera mencionadas.

CIMENTACION POR MEDIO DE CILINDROS

Es un sistema que sirve para soportar grandes cargas y por lo tanto resulta bas-
tante econdmico para cimentar estructuras pesadas. Existen varios métodos para
la instalacidn de los cilindros de cimentacidn, diferencidndose entre ellos por la
manera de revestir el orificio excavado en el terreno.

Un tipo de cilindro que se ha empleado mucho se muestra en las figuras 29.17a,
b, e d e f g hel, yque, como se puede ver, consta de una cuchilla cortante
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Figura 29.17a Replaneo de cilindros.
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Figura 29.17d Primera parte del cilindro con su armado terminado y listo para recibir
las formas metdlicas circulares para el colado.

Figura 29.17¢ Formas metlicas circulares.
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Figura 29.174
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i I.I_.I.

Figura 29.17i Un cilindro en proceso de construccion y otro caido.
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La parte a inferior corresponde a la cdmara de trabajo en la cual se realiza
la excavacion, la parte & es la denominada camara de equilibrio, y la ¢ es la cd-
mara superior que se encuentra en comunicacion directa con el aire exterior. Me-
diante un tubo T se inyecta aire a una presion superior a la que produce el flujo
del agua, la cual es evacuada al exterior por sifon mediante otro tube T, mante-
méndose seco el terreno y pudiendo excavar los obreros en el interior de la ci-
mara g como si fuera en terreno normal.

La cdmara b tiene por objeto equilibrar las presiones, y asi, para que un obrero
descienda a la cimara de trabajo a, se procede a poner la cimara intermedia de
equilibrio b en comunicacién con el exterior por medio de la vdlvula, abriendo
después la tapa ¢ por la que el obrero se introduce en dicha camara. Hecho esto
se cierra la tapa ¢ y mediante la vilvala V (by pass) se inyecta aire comprimido,
aumentando poco a poco la presidn hasta igualar la existente en la camara de
trabajo. Entonces se puede abrir la tapa 1* sin dificultad por la igualdad de pre-
siones, y el obrero pasa a la cimara de trabajo. De igual manera se puede operar
para regresar ¢l obrero a la superficie, comenzando por inyectar aire a presion
a la cimara de equilibrio para poder abrir la comunicacion con el aire libre para
equilibrar la presion con el exterior. Finalmente se abre la tapa r.

La profundidad de una cimentacion neumndtica tiene su limite, el cual estd
regido por la posibilidad del obrero de trabajar a presiones superiores a la atmos-
férica. Generalmente hasta 10 m de profundidad, con una presion de dos atmaos-
feras, un obrero no acusa ninguna molestia, hasta 20 m experimenta cierto
cansancio v pasando de los 20 m ¢l obrero trabaja fatigosamente.

Habiendo llegado con los cilindros a la capa resistente, ésta se hmpia y se
cuela un tapin inferior de concreto v se examina después todo el cilindro para
ver 81 no hay fugas. Posteriormente se cuela otro tapdn superior y sobre él se
coloca ¢l cabezal.

Ejemplo de cdlculo de un cilindro.

Doy

Porosidad del suelo = » = 65% = 0,65
Profundidad = 21.00 m

Didmetro exterior =4.5 m; ¥ = 2.4 Tm/m’
Friceion = F= 1.5 Tm/m’

Densidad del agua = 2 = 1.0 glem’

g =70 Tm/m*

Seafeeerein.:

Area lateral = 3.14 % 4.5 % 2] = 298 m?
Resistencia al hincado = 2098 x 1.5 =447 T'm

447

Volumen necesario = EV |86 m' (entra por peso propio)
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CAPITULO 30
Pilas y estribos para puentes

GENERALIDADES

Antiguamente el punto de cruce minimo en un rio era escogido para la construc-
cidn del puente. En la actualidad se sigue el sistema de analizar las condiciones
topogrificas, hidrdulicas y econdmicas para escoger el lugar mds adecuado para
construir un puente, Todo el tiempo, esfuerzo y esmero que se dediquen al andli-
sis de las condiciones indicadas serdn de gran beneficio. Técnicamente, convie-
ne que un sitio de cruce tenga un buen alineamiento con el trazo general del camino
y que el suelo de cimentacidn sea adecuado para resistir los esfuerzos a que vaya
a estar sometido.

Si el accidente que se va a salvar es un rio, conviene que el cauce en el lugar
del cruce sea bien definido (no divagante), alejado de curvas horizontales y de
caidas y rdpidos en su curso (ver figura 30.1).

Desde el punto de vista econdmico, hay que tener presente que un puente
es parte integrante de un camino, y por lo tanto no debe juzgarse que el cauce
mids econdémico sea aquel cruce que exija el puente méds econémico, sino que de-
be tenerse en cuenta, en el andlisis de su costo, el trazo general de la via, pues
puede suceder que un puente muy costoso resulte en s{ mismo mds econdmico
que otro menos costoso, pero que exija un terraplén de acceso muy caro.

Un aspecto de mucha importancia en la cimentacidn de pilas y estribos de
puente es el relacionado con la secavacidn. La socavacion de las pilas en los puen-
tes debido a la accidn erosiva del agua es uno de los pebigros a los cuales se en-
cuentran éstas sometidas; por lo tanto, debe tomarse muy en cuenta este factor
durante la planeacién de la obra.

Muchos puentes han fallado (ver figura 30.2) debido al efecto de la socava-
cion. Generalmente es dificil predecir con exactitud la profundidad a la cual el

549
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Figura 3.1

agua socava. Posiblemente el método méds adecuado en la actualidad para cono-
cer en forma aproximada la profundidad de socavacidn sea el llamado método
alemdn v que es el siguiente:

En diferentes puntos del lecho del rio, en lugares de posible cruce, se practi-
can excavaciones verticales, ademando sus paredes si es necesario. El material
extraido de cada excavacion, independientemente, se pinta con una sustancia in-
soluble en agua y asi pintado se vuelve a colocar en el interior de la excavacion
en ¢l mismo orden en que antes se encontraban ¥ con la misma compactacidn.
51 se emplea ademe durante la excavacion, éste se debe retirar a medida que se
va llenando nuevamente la excavacion. En esas condiciones se dejan las excava-
ciones a que queden sujetas a las avenidas del rio.

El pintado de los materiales tiene por objeto saber hasta qué profundidad llegd
la socavacion, pues si no se hiciera esto, al venir la avenida se iniciard la socava-
cidn, v una vez pasada la creciente el fendmeno de la socavacion se reproduce
en sentido contrario, pues a medida que la velocidad del agua disminuye se van
depositando en el lugar socavado otros materiales, primero los mds pesados
v después los mds finos, quedando al final el cauce del rio muy parecido al que
tenia antes de la creciente.

Una vez que la avenida haya pasado se vuelven a repetir las excavaciones
en los mismos puntos, obteniendo asi, por observacidn directa, la profundidad
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de socavacion, que serd aquélla a la cual vuelvan a aparecer las piedras pintadas
y que no fueron removidas por la creciente.

PROTECCION CONTRA LA SOCAVACION

Hay diferentes maneras de evitar el peligro de la socavacion. Una de ellas, la
més simple, consiste en colocar una capa de piedras alrededor de las pilas. Sin
embargo, aun con ello, existe el peligro de que la socavacidn pueda minar el
suelo donde se apoyan las piedras, de tal manera que al cabo de algin tiempo
las piedras no se encuentren donde inicialmente fueron colocadas.

Otra forma de tratar de evitar la socavacion alrededor y debajo de la cimen-
tacidn de las pilas y estribos de puente consiste en colocar pilotes o ataguias aguas
arriba de la pila o estribo.

Donde sea posible, como en el caso de las pilas, se pueden poner pilotes
o ataguias alrededor de la misma. Sin embargo, es necesario hacer notar que si
hay un pequeiio grupo de pilotes, como los mostrados en la figura 30.3a los re-
molinos que s¢ originan atrds de los pilotes, v la corriente a lo largo de la pila
pueden causar tanta socavacion como si los pilotes no existieran. Si los pilotes
no estdn lo suficientemente cerca uno del otro, la velocidad de la corriente entre
cllos aumentard v con ello su poder de socavacion,

La atagufa mostrada en la figura 30.3F tiene como inconveniente el hecho
de aumentar la obstruccidn al flujo y, ademds, crear remolinos muy violen-
tos en las esquinas de aguas arriba de la pila, incrementando la velocidad del
agua. 51 el sistema de ataguias del caso antenior se lleva alrededor de toda la
pila (figura 30.3c), aumentard la obstruccion del flujo. En la figura 30.34 se mues-
tra una seccion transversal del caso anterior.

Si las ataguias se colocan muy cerca de la pila puede suceder que, al venir
una creciente del rio, el suelo alrededor de las ataguias se socave de tal forma
que éstas cederdn al recibir las grandes presiones de la pila y causara que ésta
se asiente. Varillas a través de la base amarrando a las ataguias pueden resistir
esta presion. Sin embargo, dichas varillas deben estar protegidas de la accidn
de las aguas.

Si la cimentacidn de las pilas se hace sobre pilotes, la socavacion no es peli-
grosa en verdad.

PILAS PARA PUENTES

Se entiende por pila de un puente (ver figura 30.4) aquella parte de la subestruc-
tura que recibe la accidn de dos tramos de la superestructura y tiene como fun-
cidn transmitir las cargas al terreno y repartirlas en tal forma que no excedan
el esfuerzo admisible del terreno. Las partes de que consta una pila son: la coro-
na, el cuerpo y la zapata.
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La A A5 H.T.O. recomienda gue el valor méximo que se debe considerar
para el impacto es el 30% de la carga movil.

En lo que respecta al frenaje, segiin las especificaciones de la A. A5 . H.T.O.
debe considerarse una fuerza horizontal, longitudinal del 5% de la carga mévil
que se traslada en uno de los sentidos del trdnsito. Esta fuerza debe considerarse
aplicada a 1.20 m sobre la rasante del camino.

Para considerar el viento normal a la superestructura, la A.AS H.T.O. es-
pecifica que debe considerarse una presion de viento en la superestructura nor-
mal al eje del camino, igual a 24 kg/cm®, aplicada a vez y media el drea
expuesta. Esta presion es muy grande, pues corresponde a una velocidad del viento
de 155 km'hora, que no en todas las zonas se tiene. La misma asociacion reco-
mienda que, como valor minimo de este empuje debe tomarse el de 447 kg por
metro de longitud.

Para la intensidad del empuje del viento tangencial a la superestructura, la
AA5 H.T.O. recomienda que se tome el 50% del empuje transversal.

En cuanto al viento sobre la carga mévil, se considera que es de 300 kg/m
de claro y aplicada a 1.83 m sobre la rasante.

Para considerar el viento normal sobre la pila se toma una intensidad de 100
kg/m?, aplicada en la proyeccién del drea expuesta en un plano normal a la di-
reccion de la cornente,

Para el viento tangencial sobre la pila se supone una presién de 100 kg/m’
sobre el drea expuesta.

En estas dos dltimas presiones debe tenerse en cuenta cuando existan aguas
mdximas y minimas.

El empuje dindmico del agua sobre la pila se determina por la férmula:

E = {:‘|r.|‘1.rl:"'l-l"fw
£
en la que:
E = Empuje dindmico del agua, aplicado a un tercio de la altura de di-
cha agua,
£ = Aceleracion de la gravedad.
C; = Coeficiente de forma de la pila.
A = Area expuesta proyectada en un plano normal a la direccidn de la
corriente.
V= VWVelocidad del agua, en aguas maximas.

Y. = Peso volumétrico del agua.

Para que sea estable una pila debe ser proyectada contra volcamiento, desli-
zamiento y aplastamiento. Se recomienda, ademis, que esté libre de tensiones
en cualguier plano horizontal de la pila y sobre el terreno. La fuerza de desliza-
miento unitario se calcula dividiendo la fuerza horizontal resultante por encima
de la seccidn sobre el drea de la misma.
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Los esfuerzos mdximos y minimos de compresion serdn determinados por
la formula:

El=£:I: MG MG
A 1 I,
en la que:
o = Presitn en la fibra considerada.
P = Carga vertical total.
A = Area de la seccién considerada.
M, vy M; = Momento debido a las excentricidades de las cargas con res-
pecto a ambos ejes.
C, ¥y &5 = Distancia normal a los ejes de la orilla de la seccién consi-

derada.

ESTRIBOS PARA PUENTE

Se conoce con el nombre de estribo a aguella parte de la subestructura de un puente
situada en los extremos del mismo, usada con el doble propésito de transferir
las cargas de un tramo de la superestructura al terreno, y el de soportar el empu-
de lateral del terraplén situado en su parte posterior. Los estribos son, por lo tan-
to, una combinacion de pila ¥y muro de retencidn.

rI.':i|:|1r|-4;||-5||'|'|u de concreto
E Trobe de puente =
Tierras

L el #1 =1 0 =1 ¥ de
concrelo

Cuerpo de
momposteria

o de concereto

. Fl
ciclopeo

2. .

] so"

ERARE T j’b e e A
- Pedestol de comeretp "simple,
B e B e e g A e e

Figura 30.7
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Como mucha de la informacion dada con anterioridad (pilas y muros de re-
tencidn) es aplicable al proyecto de los estribos, no se repetird agui, pero se ten-
drd en cuenta al efectuar su estudio.

En la eleccidn del tipo de estribo, asi como en el caso de las pilas, influye
el costo, la mano de obra, los materiales disponibles y la rapidez en la construccion.

La figura 30.7 muestra un estribo y sus partes constituyentes.

Las dimensiones de los estribos dependen de los mismos factores que en el
caso de las pilas, mis el empuje activo de las tierras. Asi pues, las cargas que
se tendrdn que considerar para su estabilidad son: cargas de la superestructura
—incluyendo cargas muertas v mdviles—, fuerzas de frenaje, viento normal vy
transversal tanto sobre la superestructura como sobre la carga mdvil y empuje
activo de las tierras considerando la sobrecarga existente, Los materiales mds
empleados en la construccién de estribos de puente son el concreto y la mampos-
teria. De estos dos, el concreto es el mids empleado hoy dia.

JUNTAS DE
CONSTRUCCION

CAMINDG ASIENTO

-

Figura 30.8q
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Pared de retencidn
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Iapata
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reforzado
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Figura 30.85
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En cuanto a su forma los hay con aleros, en forma de **U"’, tipo cajon, etc.

Como se puede ver en las figuras 30.8a, b v c, los aleros pueden estar for-
mando un determinado angulo (30 a 45%) con el antepecho, o bien pueden
construirse como una continuacién del amtepecho. Generalmente los primeros son
los mds empleados.

En puentes construidos para salvar una corriente es recomendable hacer los
aleros con un dngulo respecto a la normal del eje del camino, con objeto de evi-
tar que el terraplén caiga y obstruya en parte el paso de la corriente. Lo anterior
también restringe un poco la accidn de la socavacion del agua alrededor del so-
porte principal y provee mejores condiciones hidrdulicas al tener un cambio gra-
dual de la seccion transversal de la corriente.

Los estribos en **U"" son una forma especial de los estribos ya antes citados,
pues en este tipo de estribo los aleros forman un dngulo de 90° con la normal
al eje del camino. Los aleros asi colocados sirven como contrafuertes si el ancho
del puente no es muy grande. Su uso es apropiado en los pasos a desnivel en
los cuales haya que elevar la rasante del camino, obteniéndose asi un ahorro de
relleno. Los estribos en cajén no son méds que un cajén invertido cerrado por
arriba v abierto por abajo, v en ¢l cual la pared frontal sélo recibe las cargas
de la superestructura y la pared posterior el empuje de las tierras, que es peque-
o debido a la poca altura de esta pared. Con este tipo de estribos se eliminan
los rellenos ¥ con elio los muros de retencidn para soportar su empuje (ver figu-
ras 30.8a, by ).

CARGAS QUE ACTUAN SOBRE LOS ESTRIBOS

Es necesario hacer notar que el cdlculo de los estribos no puede tener una preci-
sion muy grande, ya que hay mucha incertidumbre en la determinacidn de las
cargas que sobre ellos actdan.

Generalmente, para estribos de 10 m de alto o alturas menores el peso del
agua, el peso de la tierra (P)) que se muestra en la figura 30.9 y la subpresién
resultan despreciables.

K. n = Reaccion debido a carga viva sobre superestructura.
R..n = Reaccidn debido a carga permanente sobre superestructura.

F, = Fuerza debida a la temperatura = 0.25 R, , (por metro de an-
cho s1 hay placas).
0.05 de R, ,, (en caso de mecedoras o rodillos).

Fy = Fuerza debida al frenaje = 0.1 de R,

Py = Peso del diafragma.

P., = Peso de la corona,

P, = Pesodel prisma de tierra que obra en la parte posterior del estribo.

E, = Empuje activo de las tierras.
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Figura 30.9

= Peso del cuerpo del estribo.
Peso del agua.

= Peso del pedestal.

= Subpresidn.

Conocidas todas las fuerzas que actian sobre un estribo, la secuela de pro-
yecto es la siguiente:

a)

b)

c)

Dibujar, de preferencia a escala, una seccion transversal preliminar ar-
bitraria del cuerpo del estribo, consignando las fuerzas que obran en el
mismo y representindolas por vectores que ocupen, aproximadamente,
las lineas de accion de las mismas.

Werificar, mediante los cdlculos respectivos ya conocidos, la seccidn
transversal dibujada empiricamente y verificar si retine las condiciones
estructurales de estdtica, estabilidad y resistencia de matenales. Para efec-
tuar estos cdlculos se supondrd independientemente el cuerpo del estri-
bo de los aleros del mismo, en caso de que los haya.

Si los ciilculos muestran la necesidad de un cambio en el perfil supues-
to, se hard dicho cambio *‘a ojo’" v se volverdn a repetir los cilculos
de verificacion. Este proceso se efectia tantas veces como sea necesario
hasta llegar al perfil definitivo.



CAPITULO 31
Cimentacion de mdquinas

CONSIDERACIONES GENERALES

El cilculo de las cimentaciones para maguinas se considera dentro del medio priic-
tico ingenieril, mds como un arte que como una ciencia, arte gque debe ser, sin
embargo, ¢laborado con experiencia v mucha intuicion para proporcionar, de ma-
nera adecuada, el elemento que servird para soportar y transmitir al suelo de des-
plante las cargas, tanto estaticas como dindmicas, sin producir alteraciones en
el funcionamiento normal de las maquinas ni en la estructura en la cual son ins-
taladas,

En este tipo de cimentaciones, donde el concreto reforzado tiene 1anta apli-
cacion, las cargas estaticas tenen relativamente poca importancia comparadas
con los efectos de las masas vibratorias. Aunque los fabricantes de maquinas pro-
porcionan éstas mds o menos equilibradas, siempre guedan acciones dindmicas
remanentes no compensadas gue tienen que ser tomadas en cuenta.

CIMENTACIONES SOMETIDAS A EFECTOS DINAMICOS

Las cimentaciones para maquinas estin sometidas tanto a los esfuerzos estiticos
debidos a la carga muerta total como a los esfuerzos dindmicos producidos por
las fuerzas de inercia segiin la segunda ley de Newton: Fuerza (F) es igual a ma-
sa (m) por aceleracion (a). Debido a esto, las partes de una maquina en movi-
miento dan lugar a vibraciones que muchas veces producen efectos bastante
complejos. Estos efectos dependen de la clase de maquina de que se trate, y por
lo tanto las caracteristicas de la cimentacidén seran de acuerdo con esa variacidn
en la magquinaria.
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Las caracteristicas principales de una cimentacidn para miquinas pueden re-
sumirse asi:

a) Ser de tal naturaleza que pueda absorber en su interior, ya sea total o par-
cialmente, los esfuerzos producidos por las fuerzas de inercia.

by Evitar el fendmeno de resonancia, que se produce cuando el nimero de
revoluciones de la méquina coincide con las oscilaciones propias de la
cimentacion, lo que hace imposible el funcionamiento de las méquinas.

) Anular, mediante el empleo de amortiguadores adecuados, las vibracio-
nes remanentes.

CONCEPTOS QUE DEBEN CONSIDERARSE

Para proporcionar la resistencia adecuada a las reacciones cinéticas debidas al
movimiento de las partes de una miquina, es obvio que el método mis sencillo
corresponde al empleo de cimentaciones pesadas. A continuacion se hacen algu-
nas indicaciones al respecto:

P . .
1. Una masa m = —que se moeve a una velocidad » genera un trabajo

2
my

, que debe ser absorbitlo por la cimentacién de masa M, y velo-

cidad V, de tal manera que:

mey? M-V?

2 2

De lo anterior se deduce que aumentando la masa (M) de la cimenta-
cidn, la velocidad (V) de la misma puede ser reducida a voluntad, es de-
cir, se pueden reducir las vibraciones en la cimentacion. El asunto esiriba
en cudl es el peso adecuado que debe escogerse. Dunham aconseja que
se obtengan recomendaciones al respecto del fabricante, va que por expe-
riencias anteriores, él es el mds enterado para proporcionar dicho dato,
segin las condiciones imperantes.

2. Considerando un movimiento de rotacion, una masa cuyo centro de gra-
vedad se encuentra a una distancia R del eje de rotacion causard una fuer-
za centrifuga F tal que:

En estos casos se pueden presentar tres aspectos del problema: uno, cuando
el centro de gravedad ¢ de la parte que gira en ¢l sentido de las manecillas del
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Figura 31.3

EFECTO DE LAS FUERZAS DINAMICAS

Las fuerzas dindmicas que producen efectos sobre las cimentaciones se pueden
dividir en dos grupos:

I. Impactos aislados que se pruducen en forma irregular, tales como los pro-
ducidos por martillos, machacadoras, parada intempestiva de una médguina,
martinetes, etc.

2. Fuerzas oscilantes producidas por masas en movimiento periddico, como
sucede en la mayoria de las mdquinas, tales como las producidas por tur-
binas, motores Diesel, magquinas de vapor, etc. Un motor Diesel vertical
provocard fuerzas verticales, las turbinas provocarin fuerzas centrifugas
que pueden descomponerse en sus componentes verticales v horizonta-
les, y una magquina de vapor horizontal producird fuerzas hornzontales.

Considerando cada caso para su cilculo, debe tenerse en cuenta que para
el estudio de los esfuerzos que producen se debe considerar el macizo de la ci-
mentacion como un todo con la mdquina y apoyada en un medio mds o menos
eldstico que es el suelo.

TRANSFORMACION DE LAS ACCIONES DINAMICAS

En el andlisis prictico de los esfuerzos dindmicos que actian sobre las cimenta-
clones es conveniente que dichos esfuerzos sean sustituidos por cargas estiticas
virtuales que provoguen los mismos esfuerzos gue aguéllos. Esta sustitucion o
transformacién de los esfuerzos dindmicos se hace mediante ¢l llamado coefi-
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ciente de vibracién T, que multiplicado por el peso del macizo de la cimentacién
dard la sobrecarga virtual. Para tener en cuenta la reduccidn en la resistencia
del concreto producida por el cambio de valor y de signo de las fuerzas vibrato-
rias, la sobrecarga virtual atin debe aumentarse multiplicindola por un coeficien-
e de esfuerzo u. Para esfuerzos dindmicos intermitentes setomau = 2yu = 3
si actian continuamente.

IMPACTOS VERTICALES NO RITMICOS

Este es el caso correspondiente al impacto que los martinetes efectian sobre la
cabeza de los pilotes durante su hincado. 51 una carga estdtica vertical P actia
sobre un macizo de cimentacién apoyado sobre un medio eldstico, aquél experi-
menta un asentamiento eldstico 8. Si la carga vertical actia por choque, la fuerza
viva que se produce serid equilibrada por la reaccidon del macizo de cimentacidn
y de la base eldstica de apoyo.

La velocidad de caida libre del mazo P, siendo & su altura, es:

v, = V2 gh

p

Después del impacto se tiene una velocidad de:
Bl +KQ=r(Q+0
en la que:

( = Peso propio del macizo de cimentacion mds madquina.
Velocidad transmitida al macizo.
k = Cocficiente de percusidn con valor que varia de 0 a 1.

=
[

Al movimiento que inicia hacia abajo la cimentacién se opone, con intensi-
dad creciente, la reaccidn eldstica del suelo de desplante.

Llamando 5, al desplazamiento elistico del cimiento debido a la fuerza P,
¥ §; al asentamiento eldstico vertical del cimiento debido a la fuerza G, de la
igualdad de trabajos se tiene:

El valor médximo de la reaccién eldstica de la cimentacion, o sea la presién
adicional del suelo de desplante, es:

RS, = G§,

de donde: R=G" -SJ— : i
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= MRS A

TRHGUE FIELTROD

Figura 31.4

El coeficiente de vibracion sera de:

.65
r—-—" - = 34.5

VS g +(0.000036) (9.81)

La sobrecarga virtual en la parte superior de la cimentacion, haciendo vso
de w = 3, seri:

P, = uwTG = (3)(34.5) 20) = 2,070 Tm.
La presion sobre el macizo de cimentacion es:

P+ G+ P 2070+ 20 + 1.5
A 4.5

o = 465 Tm/m® = 46.5 kgfem?,

En la superficie de desplante del suelo se tiene que la velocidad inicial trans-
mitida por el choque es de:

Wl + Q@ 0.65(1 + 0.5)20
¢ 0+ G 20 + 150

= 0.115 m/seg.
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La deformacién eldstica inicial del corcho vale:

+ 20 + 1500 0.12
s,= L9 _( 30) = 0.00204 m.
0 E 20 x 500

Deformacion eldstica imeal del terreno:

+
8 = ere = 20 + 150 = (L.000283 m.

K 4 30,000 = 20

La deformacidn eldstica total en la base de la cimentacidn serd de:
5 = 0.00204 + 0.000283 = 0.00232 m.
El coeficiente de vibracidn vale:

0.115 0.115
T= = = 0.77

V10.00232) 9.81 0.15

La sobrecarga virtual en la superficie de desplante de la cimentacion, em-
pleando un w0 = 3, es:

P=uwT(Q+ G)=3x 077 x 170 = 393 Tm.

El suelo de desplante estard sometido a una presion de:

G+ Q+ P 150 + 20 + 393 , 5
g = f S = 20 = 26.1 Tm/m” = 2.61 kg/em?®.
|

REFUERZO DEL MACIZO DE CIMENTACION

Estas cimentaciones deben reforzarse en las tres direcciones del espacio median-
te el uso de varillas No. 5 (5/8"") o No. 6 (3/47"), con separacion de 0.40 m a
(0.50h m, respectivamenie.

Para resistir los esfuerzos honzontales de desgarramiento, ademas de los es-
fuerzos principales de tensidn oblicua, se colocan varillas de refuerzo del No.
6 (3/4"") inclinadas a 43° paralelamente al plano longitudinal del macizo de ci-
mentacidn, con separaciones médximas longitudinales de 1 m, y en sentido trans-
versal a 0.50 m. Las varillas horizontales normales al contorno exterior serdn
del No. 7 (7/8""), del No. 8 (1'") o del No. 9 (1-1/8""), con el fin de evitar el
agrietamiento del concreto. El macizo reforzado quedard como el ilustrado en
la figura 31.5.
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| L= |

Figura 31.5

Como puede observarse, el macizo de cimentacion se encuentra instalado
en un foso de concreto armado aislado del mismo por capas de corcho. El eje
del yungue debe coincidir con ¢l eje del macizo de cimentacion para que los es-
fuerzos del chogue se repartan mis uniformemente.

ESTUDIO DE LOS ESFUERZOS DINAMICOS PERIODICOS

Este es quizd el caso mds comiin en la prictica de las cimentaciones de mdgui-
nas, y, como en todos los casos, es necesario evitar que se presente el efecto
de resonancia, o sea que es necesario evitar que el nimero de revoluciones de
la maguina coincida con el nimero de oscilaciones propias de la cimentacion.

En una cimentacion que se encuentre bajo los efectos de choques ritmicos
verticales, como los producidos por un motor Diesel, la resultante de todas las
fuerzas verticales deberd pasar por el centro de gravedad de la cimentacion.

El descenso §, de la cimentacidn se calcula, como en el caso de los cho-
ques verticales no ritmicos, por la férmula:

F
5 = :
A K
en la que:
5, = Asentamiento de la cimentacidn, en metros.
F, = Peso de la cimentacion y de la magquina, en toneladas.

A, = Area de la base de la cimentacién, en metros cuadrados.
K = Madulo de reaccion del suelo, en toneladas métricas por metro cibico,

o sea, la relacion del esfuerzo en toneladas por metro cuadrado al asenta-
miento en metros,
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Obtenido el valor del asentamiento §; es necesario calcular el mimero de
oscilaciones verticales (n.) de la cimentacion. Este valor de n, serd mayor a me-
dida que la masa de la cimentacion disminuya y que aumenten tanto el drea de
apoyo de la cimentacién como el médulo de reaccidn K del suelo. En el caso
de oscilaciones horizontales, el cdlculo de la frecuencia se hace de la siguiente
MANCra:

Si se designa por z la altura del centro de gravedad del comjunto formado
por la cimentacion y la maquina, referida dicha altura a la superficie de desplan-
te de la cimentacion, el desplazamiento del centro de gravedad f; debido a la
suma de los asentamientos §, y §; causados por el giro de la cimentacion y el
desplazamiento horizontal de la misma se puede calcular asi:

fo =58 +5

12z P
S5 =h-tanx = . en la que:
K-a b
@ = Angulo de inclinacion de la cimentacidn con la horizontal.
Para calcular el valor de §, es necesario hacer intervenir el coeficiente C
de Rausch, que es la relacion entre el esfuerzo de tensién o, en la base de la ci-
mentacidn y su desplazamiento correspondiente. O sea que:

C= -2
§
por lo tanto:
AL S T
¢ a'b-cC
Luego entonces, el desplazamiento del centro de gravedad es:
'] . 2 i
fG=5|+53=u+ P, P 12 o1

K-a'b® a'bh-C a'b kB C
Conociendo el valor de f; se calculan las oscilaciones n, propias de la ci-
mentacion, o sea el ndmero de oscilaciones por minuto o frecuencia de ellas asi:

60 60Vg I 300 300

H = = = [

: T 2 "l.l'rfﬂ B “u'?ﬂ

P, 12z . 1

a' b Kb’ C

En la formula anterior se puede observar que las oscilaciones horizontales
propias de la cimentacidn serdn mayores a medida que la masa de la cimentacidn
es menor ¥ mayores los valores de A, = a*b, de C y de K. 5i el ancho b en el
sentido de las oscilaciones aumenta, y disminuye la profundidad z, también aumen-
ta el valor de n_.
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Ahora bien, si se observa que el valor de n., obtenido como ya se ha indi-
cado, se aproxima al valor de la velocidad de la madquina (dato que da el fabri-
cante cominmente) y dicha velocidad no puede ser modificada, entonces es
necesario que se modifique la masa de la cimentacidn o el valor del mddulo de
reaccidn K del suelo interponiendo una capa eldstica entre el suelo y el macizo
de cimentacion, Esto dltimo tiene la ventaja de que ayuda a impedir que las vi-
braciones de las miquinas se transmitan a las otras mdquinas vecinas y a las cons-
trucciones proximas.

Por otro lado, ademids de evitar la resonancia como se ha indicado, hay que
hacer intervenir los esfucrzos estaticos equivalentes a los esfuerzos dindmicos
que, como se sabe, se calculan por la expresion:

P, =u T Piwomando u = 3 para los choques ritmicos permanentes, y
para el coeficiente T el valor siguiente:

2
T= %
o — Ry

en la que:
n. = Frecuencia de las oscilaciones de la cimentacion, o sea el nimero de 0s-

cilaciones por minuto de la cimentacion.
n,, = Frecuencia o nimero de oscilaciones de la maguina por minuto.
P = Cada una de las componentes del sistema solicitante.

Las fuerzas horizontales gue actian periddicamente pueden ser descompuestas
en dos direcciones v en un momento de rotacion equivalente a un par.

51 P, es la componente vertical, ¥ P, v P, las componentes horizontales en
un mismo plano, se pueden establecer las siguientes ecuaciones de equilibrio:

P,=u-T, P,:
P,=u"1T," P/ .
Ph:=N'T1'.F3

PORTICOS DE CIMENTACION

Cuando se va a cimentar un turbogenerador {(ver figura 31.6), se hace normal-
mente por medio de una estructura rigida formada por una losa apoyada sobre
vigas y columnas, formando pdrticos empotrados en un macizo de concreto ar-

mado, sobre ¢l que descansa también el condensador.
En el cilculo de las cimentaciones de este tipo hay que tomar en cuenta los

valores que a continuacion se indican;

P, = Peso del apoyo del rotor de la turbina (turbina y generador) aumentado
en un 500%.
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Figura 31.6

o
I

Peso de la caja de la turbina vy del distribuidor aumentados en un 500%.

Py = Efecto producido por el vacio del condensador, sin ningin aumento,

P, = Peso transmitido por el apoyo de los rotores de la turbina y generador
mas un 500%.

P: = Peso del estator generador méds un 500%.

Py = Presion en el soporte del rotor del generador mds un 500% .

Ademis de los pesos anteriores hay que agregar los pesos correspondientes
al de los soportes con su S00% de aumento, v el peso de la losa, vigas y colum-
nas sin ningun aumento.

Para ¢l cdlculo de la presidn sobre ¢l suelo de desplante hay que agregar
el peso P; del macizo de cimentacion y del condensador apoyado en él, descon-
tando el valor de P, v tomando el valor de P, sin aumento.

El valor de la capacidad de carga admisible del terreno debe tomarse con
un coeficiente doble del que se emplea en las cimentaciones estdticas.

El macizo en el cual se encuentran empotradas las columnas debe conside-
rarse como un elemento rigido. Las partes superiores de las columnas siguen los
movimientos oscilatorios de vaivén horizontal de la losa y el movimiento de ro-
tacion alrededor de su eje vertical.

Para el cilculo del esfuerzo estitico equivalente al dindmico se toma en cuenta
nada mas el movimiento de vaivén, por ser el mayor de los dos.

Los doctores en Ingenieria José A. Nieto v Daniel Reséndiz han propuesto
un método racional para el disefio de las cimentaciones de magquinas de baja ve-
locidad de operacion basado en el comportamiento dindmico de un modelo mate-
mdtico. A continuacidn se explica dicho método de manera muy resumida.

Como se ha podido observar, usualmenite se ha seguido el llamado mérodo
estdrico de disefio de las cimentaciones para maquinaria, gue consiste en incre-
mentar el peso propio de la mdguina con un factor de impacto y disenar la cimen-
tacion sujeta a la carga estitica incrementada. Sin embargo, aungue con esta forma
de andlisis se llegue a condiciones de capacidad de carga admisible adecuada vy
a obtener asentamientos permisibles, se puede presentar la posibilidad de que la
frecuencia de vibracion correspondiente a la velocidad de operacion de la maqui-
na o alguna de sus componentes armdnicas coincida con la frecuencia fundamen-
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tal de vibracién del sistema suelo-cimentacidn, produciéndose un fenomeno de
resonancia en que las amplitudes de vibracion resultante pueden ser intolerables.
Esto, aunado al hecho de gue las vibraciones producidas por la miquina produz-
ca un incremento inadmisible en la compacidad relativa de los suelos arenosos
en que descanse la cimentacidn, o que produzca remoldeo en las arcillas sensiti-
vas, hacen resaltar la necesidad de recurrir a un método de disefio de las cimen-
taciones para maguinas que tome en cuenta la naturaleza eminente dindmica del
fendmeno, pero partiendo, como primer tanteo, del método estitico.

Para el diseno preliminar, puede procederse utilizando las recomendaciones
del fabricante de la maquina, o por medio de tanteos, pero en todos los casos
deben satisfacerse los requisitos bdsicos tanto de la estitica relativos a momentos
de volteo como los de la Mecdnica de Suelos relativos a capacidad de carga v
asentamientos producidos por cargas estiticas. Usualmente las cimentaciones de
médquinas consisten de un bloque de concreto masivo que, para el estudio de las
vibraciones, sucle considerdrsele infinitamente rigido. Asimismo, para evitar asen-
tamientos diferenciales y vibracion torsional de la cimentacién hay que procurar
que ¢l centro de gravedad comiin de la médquina y del bloque de cimentacién coinci-
dan con el centroide del drea de contacto entre el suelo y el macizo de ciinentacidn,
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Figura 31.7 Frecuencia natural reducida for, en fun-
cidn del drea de contacto de la cimentacidn.
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Presidn dindmica de contacto, afectando a la méquina por un factor de im-
pacto de 1.5 x 4.95 = 7.42 Tm/m?®

Momento de inercia de masa de la midquina respecto al eje de cabeceo =
36.1 Tm-m-seg”

REVISION DEL DISENO PRELIMINAR

Como se puede observar, la capacidad de carga admisible o presion de contacto
de 34.5 Tm/m? es bastante mayor que la presién dindmica de contacto de 7.42
Tm/m*, por lo que el disefio es adecuado en cuanto a esfuerzos admisibles. En
cuanto a los asentamientos que se producirdn bajo el macizo de la cimentacion,
pueden calcularse por los procedimientos conocidos.

En la grifica de la pidgina 575 para una superficie de contacto de 9.0m x 3.0m
= 27 m? y sobre arcilla, se obtiene una frecuencia natural reducida de 25, por
lo que la frecuencia resonante de vibracion vertical del conjunto es de 25/v4.95
= 11.2 c.p.s., frecuencia que es mayor al doble de la frecuencia de operacion
de la maquina, por lo que el disefio preliminar es aceptable en lo que a frecuencia
de resonancia se refiere.
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Figura 31.8 Amplitud permisible de vibracion vertical en funcion de la frecuencia.
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Tabla 31.6 Parimetros del modelo

Maodo de vibracian | Aitwra del prisma Constante de amor-
virtual de suelo tignamiento lineal
Vertical h, = 0.268'A C. = 6. 7K, ph’
Horizontal h, = 0.05v4 Cy = 4LIVK, ph;]
Cabeceo h, = 0.35v/4 C, = 0.9Mk_ph*

Tabla 31.7 Valores del coeficiente de absorcion de energia, o
(Segiin Barkan™)

Suelo o, m’

Arcna fina, saturada 0. 100
Arena saturada con capas de turba y limo

Organico 0.040
Arena arcillosa no saturada, interestratificada

con arcilla 0,040
Arcilla saturada, con algo de arena y limo | 0.040--0,120
Caliza marmdrea 0. 100
Loess 0. 100

Tabla 31.8 Coeficiente de correccidn
g en funcidn del espaciamiento me-
dio y del diimetro de los pilotes. (Se-
giin Barkan)"

Espaciamiento medio "
Didgmetro de pilotes
> 6 10K
6 0.65
4.5 0.64
A 0.41

Ahora es necesario caleular las amplitudes de vibracion vertical v horizonial
resultantes y ver si se encuentran dentro de los limites permusibles que marca

la grafica que se ilustra en la figura 31.8.

Se continuard ahora con el problema. De las tablas 31.2, 31.3, 31 .4y 31.5,
para las condiciones del ejemplo, se obtienen los siguientes valores de las cons-
tantes eldsticas para el modelo matemdtico:

K, = 74,000 Tm/m; K, = 48,600 Tm/m; K, = 144,000 Tm/m
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Como se tendrd que aplicar una serie de ecuaciones en las que entran ciertos
valores de tablas (ver tablas 31.2 a 31.8), se pondrin las mencionadas tablas pri-
mero, preparadas por D.D. Barkan.

De la tabla 5 se obtienen los siguientes valores de la altura del prisma virtual
de suelo y de la constante de amortiguamiento lineal para cada modo de vibracidn:

h, = 1.35 m; hy, = 0.26 m; h, = 1.82 m.
C, = L126 Tm-seg/m; C, = 473 Tm-seg/m; €. = 643 Tm-m-seg.

De la altura del prisma virtual de suelo para cada modo de vibracion se ob-
tienen los siguientes valores:

M, = 5.88 Tm-seg’/m; M, = 1.07 Tm-seg®/m: . = 13.9 Tm-m-seg”.

El valor de M, denota la masa del prisma de suelo que se considera vibra
verticalmente junto con la cimentacion, y su valor resulta de multiplicar el drea
de contacto por la altura h, (tabla 5) y por la densidad de masa del suelo.

La amplitud de vibracién vertical que se produce en ¢l modelo matemédtico
por la aphicacion de una carga vertical P, - sen (w.71) estid dada por la ecuacion:

W, = L~ ]"'=—C"_
' "JM,,+M' WK, (M, + M)

Cuando en el modelo actia dnicamente un par periddico M, sen(wr) conte-
nido en el plano vertical XZ, la amplitud del desplazamiento angular producido
viene dada por la expresion:

Aqb: ¥

donde:
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CAPITULO 32
Movimiento de un edificio

Debido a las obras de ampliacidn de la avenida Judrez, en la ciudad de Guadala-
Jara, Jal., se presentd el problema de que el edificio de Teléfonos de México,
S.A., tenia que ser derrumbado por encontrarse dentro de la zona que ocuparia
la avenida mencionada ya ampliada.

Sin embargo, el hecho de que el derrumbe del edificio indicado implicaba
la suspension del servicio de teléfonos por seis meses como minimo {debido al
desmantelamiento y reinstalacion de todo el equipo), se pensé en la posibilidad
de comprar un nuevo equipo de teléfonos, instalarlo, v cuando estuviera ya fun-
cionando, entonces desmantelar el equipo antiguo y ofrecerlo a la venta.

Para conocer la bondad de esta posibilidad, se hizo primeramente la promo-
cion de venta del equipo antiguo. Como no se encontré comprador a dicho equi-
po, se pensé que el mismo equipo antiguo y su edificio podrian seguir en uso
si el edificio era movido hacia atrds estando ¢l personal vy el equipo prestando
servicio durante esta operacidn.

Se estudic el problema en todos sus aspectos y se encontrd que era la mejor
solucion.

El trabajo fue realizado por un grupo de ingenieros dirigidos por el In g. Jor-
ge Matute Remus.

En las figuras 32.1a a la 32.1j se muestra una secuencia de los trabajos
realizados.
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Figura 32.1b Edificio de teléfonos después de ser movido.
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MOVIMIENTO DEL EDIFICIO DE TELEFONOS EFECTUADO
EN LA CIUDAD DE GUADALAJARA, JAL., MEXICO

E%-‘*’“' s 5

71N

Figura 32.1c Instalacién de las nuevas bascs para recibir el edificio al
ser movido hacia atrds, e instalacidn de los rieles sobre los que se efectud
¢l movimiento,

Figura 32.1d Diferentes vistas de los trabajos relalives w supanin us i
superestructura mediante pedestales de concreto y viguetas de acero para
transferir las cargas a los rieles mediante rodillos.

Figura 31.1¢ Pedestales, viguetas, rieles y bases de columnas durante
el proceso de preparacidn.



MOVIMIENTO DE UN EDIFICIO

Figura 32.1f Pedestales, viguetas, y rieles vistos desde diferentes lados
del edificio de teléfonos.

Figura 32.1g Vistas parciales del edificio mostrando parte de las instala-
ciones para efectuar el movimiento, asi como los pedestales de concreto
y las viguetas de acero vistos mids de cerca.
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CAPITULO 33

Tablas generales

Tabla 33.1
Alfabeto griego
A o Alpha N ¥ Nu
B 8 Beta 8 £ Xi
r ¥ Gamma 0 o Omicron
A & Delta I r Pi
E € Epsilon P I Rho
Z & Leta L a Sigma
H N Eta T T Tau
2] ] Theta T v Ipsilon
1 t lota P L Phi
K K Kappa X X Chi
A A Lambda ¥ ¥ Psi
M Tl Mu Q o Omega
Tabla 33.2
Areas de figuras planas*
Tridngulo: Base x 1/2 altura
Vi(s — alis — B)(s — ©)
5 = 1/2 suma de los 3 lados a, bv ¢
Trapecio: 1/2 suma de los lados paralelos = la altura

591
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Tabla 33.2 (Continuacidn)

Areas de figuras planas*

Trapezoide: Suma de las dreas de los dos tridngulos
Paralelogramo:  Base x alura

Poligono regular: 1/2 suma de los lados * el radio interior

Circulo: xrl = 0, 78540 = didgmetro”
= 0,07958 = circunferencia’
TriA”

Sector circular: T = (0087266 r’A® = arco x 1/2 radio

g reul - ( T A° Seno A° )
FE.'I'I'I':I'I'."IZFI CIrgigr, ———— = T
2 180

Circule de drea igual a un cuadrado: didmetro = lado > 1,12838
Cuadrado de drea igual al circulo: lado = didgmetro = (,B8623
Elipse: Didmetro largo * didgmetro corto x 0, 78540

Pardbola: 2/3 base x altura

Figura irregular:

=]
] +
- - " - «a c E =]
¥ - = o= = £ = =
8 b
'I:I_"——-I—--' :D
H i
1 i
A P P — T S

Dividase cualguier drea A, B, Cy D, en la linea @ — b en un ndmero par “'n,
en fajas paralelas v suficientemente angostas “*d"", ¥ cuyas ordenadas son hy, ks, ks,
L h, _ kb . v considerando los lados irregulares entre 3 orde-

nadas como secciones parabdlicas, entonces el drea de la figura entera serd.

: d
ﬂmﬂ:?[h] +.!;|_|_H,+-f|'3;|:+ﬂ,|,+|II5..+hn}+th1+ﬁm+h7--+hu-llj|

o, aproximadamente, Area = Suma de las ordenadas * ancho “'d".

*Informacion tomada del Carmegie *"Pocket Companion”™.
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Tabla 33.3 Pulgadas y fracciones expresadas en centimetros

Pulgada 0 1/8 1/4 3/8 112 5/8 /4 T/8
0 0,00 0,32 0,63 0,95 1,27 1,59 1,91 2,22
| 2,54 2,86 3,18 3,49 KR} 4,13 4,44 4,76
2 5,08 5,40 5,72 6,03 6.35 6,67 6,99 7,30
3 1,62 1,94 B,23 B,57 8,89 9,21 9,53 0.84
4 10,16 10,48 10,80 11,11 11,43 11,75 12,06 12,38
5 12,70 13,02 13,34 13,65 13,97 14,29 14,61 14,92
6 15,24 15.56 | 15,87 16,19 16,51 16,83 17,15 17,46
7 17,78 18,10 | 18,42 18,73 19,05 19,37 19.68 | 20,00
8 20,32 | 2064 | 2096 | 21,27 | 21,59 | 21,90 | 2223 | 22,54
9 22,86 | 23,18 | 23,49 | 23,81 | 24,13 | 24,45 | 2477 | 25,08
10 25,40 | 25,72 | 26,04 | 26,35 | 26,67 | 26,99 | 27,30 | 27,62
11 27,94 § 2826 | 28,58 | 28,89 | 29.21 29,53 | 2985 | 30,16
Dl Manial de Hidrinlica por King.
Tabla 33.4 Logaritmos de nimeros de | a 100
No. Log. No. Log. No, Log. No. Log.
1 00000 26 1.41497 51 1.70757 76 1.88081
2 30103 27 1.43136 52 1. 71600 7 1. 88640
3 ATTI2 28 1.44716 53 1.72428 78 1.89209
4 60206 29 1.46240 54 1.73239 79 1.89763
3 L9897 3 1.47712 35 1.74036 80 1.90309
6 TTB15 i1 1.49136 56 1.74819 81 1.90849
T 4510 32 1.50515 57 1.75587 82 1.91381
] 0309 EX) 1.51851 1 1.76343 83 1.91908
9 95424 14 1.53148 59 1.77085 B4 1.92428
10 100000 35 1.54407 &0 1.77815 85 1.92942
11 1.04139 36 1.55630 61 1.78533 86 1.93450
12 1.O7918 37 156820 62 1.79239 87 1.93952
13 1.11394 38 1.57978 63 1.79934 88 1.94448
14 1.14613 39 1.59106 64 1.B0618 89 1.94939
15 1. 17609 40 1.60206 65 1.81291 90 1.95424
16 1.20412 41 1.61278 66 1.B1954 91 1.95904
17 1.23045 42 1.62325 &7 1.82607 92 1.96379
18 1.25527 43 1.63347 68 1.83251 93 1.96848
19 1.27R75 44 1.64345 69 1.B3885 84 1.97313
20 1.30103 45 1.653321 T0 1.B4510 95 1.97772
21 1.32222 46 1.66276 71 1.85126 96 1.98227
22 1.34242 47 1.67210 72 1.85733 97 1.98677
23 1.36173 48 1.68124 73 1.86332 0 1.99123
24 1.38021 49 1.69020 74 1.86923 99 | 1.99564
25 1.39704 50 1.69897 75 1.87506 100 200000
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Tabla 33.5
Farmuilas trigonometrices
Radio, | = seno® 4 + cos® A
= ogeng A M g A o= oos A Mo 4 = dam A K ook A
_-.----a-:m_,'-.j., ------- -

L L

it I ,
- TR PRI
L col A g A
.
e i A P R sy A | — —
) e *- O Civeng A = —_— - == ned ¥ oot d = 1 — senot A

'r-'! - lan A s A

\.

.
-

Crm=
= W d

<
f Y { Tlnguu.-t-m"l-n I = geng A K oser A
. ie" I‘ cos A ot A
A e G T o 4 A i 4
: [T : angemic 4 = - - — = ol A X dos
y ,.l"'rﬂ'ﬁ g = ; end A
I;-‘...-"' m!—'!ﬂ =

sizir A [ |

PR |...1.r-£
ool A |

Cosscanie A =
ooz A semn A

Tabla 33.6 Espesores v pesos de varos tubos

[Kdmeiros en pulgadas v er cenfimeiras
Minerial
i 15 /8 24 30 24 42 4
J0 38 L] il T ) 1a7 122

Tubs de metal corru-

gado*
Calibre ............0.. .. ' 16 16 14 4 12 I 2
Espesor en milimetros 1.59 |55 1,59 1.98 i .58 2,78 2.78 2.7
Peso en kg por metro. . ... G0e) 1952 2330 3ITES| 4753 TTAE) 9029 10819
Tube  corrugado  espi-

ral; hierro fundido
Espesor en milimetros. 7,94 Q331 1011 111
Peso en kg por metro .. ... G685 13,00 200,15 | 26820
Tubo barro vitrificado

doble resistencia
Espesor enom .. .. ..... .. 154 3,18 3,81 5,08 6,35 f, 5
Pesor en kg por metro . . ... T4.50| SRS | 14000 68,20 [ 43200 | 57165
Tubo Hierre Fundido**

(Clase B}
Espesor emcm .. ......... 1.57 .73 .91 226 262 102 115 161
Peso en kg por metro .. ... (2208 ) 170,35 | 223,50 347,62 | 496,62 | 676,46 | BR2)08 [ 1517,.50
Tube  concreto  reforza-

mi‘ii
Espesor emcm . .......... 5,08 .02 6,35 1.62 5.5 10,06 11.43 12,708
Peso en kg por metro .. ... 131,02 ) 18029 | 24436 ) 393,36 | 563,10 | T45.00 | S75.95 | 12%6,300

* Tubos de hierro de lingote ARMOOD (ARMCO Ingot Tronj,
** Bspecilicacitm corriente de la ** American Water Works Association™ .
% Promedis de especificaciones corrieate de 9 Departamientos de Camimos
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Tabla 13.7
Funciones frigomomdiricas
Anguedo Sena Cosecante | Tamgente | Cotamparse | Secante Copen Angulo

[ ), Ol C e LRI C e I, () I, (K .

' 0,017 37,40 oy 57,29 i) 1.0) Ao

2" 0,035 28,65 (035 218,64 1.0 0,994 HEe

3 0,052 9.1 i, 042 I, (s 1.0 0,904 #r=

49 0,00 14,34 0,07 4,30 I,z 0,03 Ao

5% 0,087 1147 (&7 il.43 1,00 0, Gl B5=

he (105 9567 ¥, 105 4514 1,0y 0, Grs Hd=

" 0,132 B ik 0,123 B 144 1006 i, 553 gy

i 0, 13 T. 185 i, 14] 115 I010 {0, 5] gie

o 0, 154 6,342 0,158 6,314 1.012 0,984 K"
I 0,174 5,789 0,170 2671 1,015 [1 8"} ] B
e 0,191 5.241 i, 154 5,145 1% LR T
e {208 4 810 0213 4,5 1,022 0,978 TR
ko 0,225 4,445 0,23 4,331 1. 026 5974 T
14" h, 243 4,134 0,240 4,010 03] 0,9 "
5" 259 LR 268 3732 1,035 i, 966 15
I&" 0,276 1628 0,287 JART 1, ey i, %61 T4
7 i, 252 3420 0, 305 i 1,46 i, 956 Tae
18 iy, 30 1.1 325 A078 1,051 951 Irs
L 0,326 3072 0,344 2. kd 1058 1,5 e
2 0,342 2.004 364 2,147 1,064 DER T
21" i, 358 2. T (384 2605 1,071 0,934 G
e 375 2 665 0,404 2475 1,074 0,927 G
x3e i, 391 2. 559 i 424 2,356 1,06 {921 a7e
24" 407 1,459 {445 2,246 1045 914 Gh"
P 423 2. 366 0,466 2,145 1,103 0, S5 asm
26" {418 1 281 0,458 2 050 1,113 i, KO 4"
.o a5 2.003 {0,510 1563 1,122 i, 891 fi
i b 469 2,030 {1,552 1.E81 1,133 0, HE3 6"
Hyu i, 4&5 I.063 0,554 1B 1,143 0875 a1
| 0, 500 2,000 0,577 £.732 1,155 i, B (3 1l
e 0,515 1.942 {1,610 1,664 1,167 0 H5T sa=
K TA 0,530 1887 {1,625 1,600 1,178 LR, SB®
e 0,545 1836 0640 1540 1162 {0,839 57
L i, 559 1,788 0675 1483 1,206 {0,820 a6*
X5 0,574 1,743 0,7 1.428 1,221 0,819 55=
Ja" 0,585 1,701 0,727 1,376 |, 236 0,80% 4=
E 0,602 1,662 0,754 1,327 1,252 0.7 5=
Eh 0,616 1,624 0,781 1,280 1,269 0,783 32
i1 0,629 1,580 0810 1,235 287 0,7 al=
400 0,643 1556 | 0,839 L1z | 1308 0,766 S0
417 0,656 1,524 0,868 1,150 1,32% 0,755 49=
420 1 fabd 1,404 [0, G} 1,111 1,346 0,743 4=
40 0,642 1 466 0,533 1,072 k367 0,731 47
. 11,695 1,440 0,56 10346 1,350 0,719 45®
450 0,707 1.414 1,000 1.000 1414 0,707 45¢

Angilo Kere Cosecante | Tangeate | Cotangenre | Secamte Cosena Angulo
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Tabla 33.8

Propiedades de la circunferencia®
Circunferencia cuyo didmetro es 1 = & = 3,14159265
Circunferencia = 2ar
Digmetro = Circunferencia x 0,31831
Didm. de un circulo cuya periferia es igual a la de un cuadrado = lado = 1,27324
Lado de un cuadrado de periferia igual a la de un circulo = didgmeiro x 0,78540
Didgmetro de un circulo circunscrito en un cuadrado = lado x 1,41421
Lado de un cuadrado inscrito en un circulo = didmetro x 0,70711

Arco,a = ———— = 0,017453 rA°®
180
180° a a
Angulo A = ———— = 57,29578 —
nr F
_ 45"+ ¢ _ 46+
Radio, r = —————— Didmetro, d = ———
Bb 4b

(=]

Cuerda, ¢ = 22 br — b% = 2 r seno

C A° A
Flecha, b -r-lﬂv4;—c1=?m = 2r seno’ —

4 4
Flecha, b = r + y — v/ —
¥ = 3,14159265, log = 0,4971499

L. 0,3183099, log = 1,5028501
:‘ = 9,8606044, log = 0,9942997
= 0,1013212, log = 1,0057003
Vr = 1,7724539, log = 0,2485749

|
..||_ = 0,5641896, log = 1,7514251
w

—— = 0,0174533, log = 22418774
180
180
= 57,2057795, log = 1,7581226
il

* Informacidn tomada del Camegie **Pocket Companion”,
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Tabla 33.9 Areas de circulos para cualquier unidad de medida

Didimetro Area Didmetro Area Didgmetro Area
1.0 0,7854 4.0 12.5664 7.0 38,4845
1.1 0,9503 4.1 13,2025 7.1 39,5919
1,2 1,1310 4.2 13,8544 7.2 40,7150
1,3 1,3273 4.3 14,5220 7.3 41,8539
1.4 1,5394 4.4 15,2053 7.4 43,0084
1,3 1,7671 4.5 15,9043 7.5 44 1786
1.6 2,0106 4.6 16,6190 7.6 45,3646
1,7 2,2698 4.7 17.3494 1.7 46,5663
1.8 2,5447 4.8 18,0956 7.8 47,7836
1.9 2,8353 49 18,8574 7.9 49,0167
2.0 3, 1416 5,0 19,6350 8.0 50,2655
2,1 3,4636 53,1 20,4282 8.1 51,5300
2,2 31,8013 5,2 21,2372 8.2 52,8102
23 4,1548 33 22,0618 8.3 54,1061
2.4 4.5239 3,4 22,9022 8.4 55.4177
2.5 4,9087 5.5 23,7583 8.5 56,7450
2.6 5,3093 36 24 6301 8.6 58,0880
2.7 85,7256 5.7 25,5176 8,7 59,4468
2.8 5,1575 3.8 26,4208 8.8 60,8212
2.9 6,6052 59 27,3397 8.9 62,2114
3.0 7,0686 6,0 28,2743 9.0 63,6173
3,1 7,5477 6,1 20,2247 9.1 65,0388
3,2 8,0425 6,2 30,1907 9.2 66,4761
3.3 8,5530 6,3 31,1725 9.3 67,9291
34 9,0792 6,4 32,1699 9.4 69,3978
3.5 9.6211 6,5 33,1831 9.5 70,8822
3.6 10,1788 6.6 34,2119 9.6 72,3823
1,7 10,7521 6,7 35,2565 9.7 73,8981
3.8 11,3411 6.8 16,3168 9.8 75,4296
39 11,9459 6,9 37,3928 9.9 76,9769

La wabls 33.9 posde wiaree para encontrar las dresc de circulos cuyos digmetros no estén dentro de los lmites
de bn misma. Puesio que ks Sreas varfan sepin los enadrados de kos didmetros, el digmetro dade puede multiplicar-
52 (0 dividirse) por 10 y &l dren encontrada en la tabla frente al diimetro empleado s cormige moviendo el punio
decimal dos ugares a la derecha (o a la izquierda), Asf, para encontrar &l drea de un circule de 22 centimetros;

Segiin la tabla, drea del circulo de 2.2 cm = 3,8013 em®

Por tanto, el drea para el circulo de 22 em = 380,13 cm?

Para encontrar el drea de un circulo de 0.75 m:

De la tabla: drea del circulo de 7.5 m = 44,1786 m*

Por tanto, ¢l drea pars el circulo de 0,75 m = 0,441786 m?
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Tabla 33.10 Calibres corrientes para planchas y ldminas de hierro y acero

Pero por meiro Peso por pie
Calibre Espesores aproimadas en cundrade o cuadrads en
niimeris _ Fraceion Decimal
Mitimetros | 4o puigads | de pulgada | Kilogramos | Libras® | Omzas® | Libras®
0000000 | 12.7 12 0.5 o765 | 21538 | 3 20,00
000000 | 11,90625 1552 | 046878 9155 | 2018 | 300 18,75
00000 | 11,1125 M6 | 04373 #5.44 188,37 | 280 17,50
0000 | 1032675 1332 | 040625 79,33 174,91 | 260 16,25
wo | 9525 IH 0,375 73,24 161,46 | 240 15,00
o0 | .7312% 1 | 034378 67,13 148,00 | 220 13,75
0| 79375 516 | 03125 61,03 134,55 | 200 12,50
1] 74378 o1 | 028128 4,93 121,08 | 180 11,25
2| 674887 1764 | 0268625 51,88 114,37 | 170 10,625
3| 635 114 0,25 18,82 107,64 | 160 10,00
4| 5953028 1564 | 0234375 45,77 o1 | 150 9,375
5| s.55625 132 | 021878 42,72 94,18 | 140 8,75
6| 5159375 1364 | 0203125 30,67 §7,45 | 130 8,125
7| 47628 e | 0,187 36,62 80,72 | 120 1.5
g| 436562 e | 0,171875 13,57 74,00 | 110 6,875
9| 3.96875 sa2 | 015628 30,52 67,27 | 100 6,25
10 I 5TIETS Gnbd 0, 140625 27 A6 60,55 o & 625
1| 347 1% 0,125 74,41 s34 | s0 5,00
12| 2778125 764 | 0,109375 21,3 100 | 70 4,375
13| 2.38125 i | o.mars 18,31 w3 | s0 3,75
14| 198437 sied | 0078125 15.26 1364 | 50 3,124
15 | 17859375 9128 | 0,07m003125 13,73 10,27 | 48 7,812%
16 | 1.587% s | 0,062 12,21 291 | 40 2,5
17| 142875 9160 | 005625 10,99 2422 | 2,25
8] 127 im0 | 0,08 9,765 243 | 1 2,00
9] 1,00028 Me0 | 004375 B.544 1884 | 28 1,75
20| 09525 ye0 | 0,0375 7,324 16,05 | 24 .50
21 | 0873125 11320 | 003437 6,713 a0 | 2 1,375
2 | o.m3750 132 | o4m1s 6,103 13,46 | 1,25
23| 0714378 om0 | 0028125 5,49 12,01 | 18 125
24 | 0,63 a0 | o8 4,881 w76 | 16 1,00
25 | 0558628 3m | 0021875 4272 942 | 14 0,875
26 | 047625 3160 | 001875 3,662 807 | 12 0,75
17| 04365625 10640 | 00171875 3,357 740 | 1 0,687
28 | 0396875 s | 0015625 3,082 673 | 10 0,625
29 | 03571875 9640 | 00140625 2,746 605 | o 0,5625
0| 03175 v | 00125 1,441 538 | 8 0.5
| 02778125 70640 | 00109375 2,136 an | 7 0,4375
12 | 025796875 | 1301280 | 001018628 1,983 437 | 612 | 040625
13| 0238125 W0 | 0009375 1831 am | 6 0,375

Laws nimieros de s calibres esbin basidos en el peso de las planchas v las ldminas, y no-en el espesor de ellas,
Lus espesores dados son aproximaciones y sirven dnicamente como gila para determinar Los calibres cuinda
no hay balanzes pars pesar las planchas v biminas.
* Estas medidas son “Avoirdupois™ {sistemss inglés v americano).
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Tabla 33.11 Promedio de pesos de distintos materiales usados en la construccidn - kilo-
gramos por metro clibico

Material Peso Mazterial Peso
Arcilla, tierra y lodo: Grava, suelta........ 1310-2000
Arcilla.............. | 1950-2600 Grava, apisonada..... 1440-2320
Tierra, seca y suelta.. | 1150-1280
Tierra, seca y sacudida | 1310-1470 | Mamposteria de granito o
Tierra, seca y modera- piedra de peso seme-
damente apisonada. .. | 1440-1600 jante:
Tierra, ligeramente mo- Bien labrada......... 2640
jada, suela......... 1120-1220 | Mamposteria de 2a, con
Tierra, mas mojada, suel- 1060- 1090 20% de mortero. . . . . 2470
Beooniienneaaa. | 1200-1440 Mamposterfa de 3a, con
Tierra, mds mojada, sa- 25 a 35% de mortero 2400
eodida............. | 1440-1600 Mamposteria en  seco
Tierra, més mojada, mo- bien arreglada. . . ... 2210
deradamente apisonada Mamposteria en  seco
Tierra, como lodo suave toscamente arreglada 2000
vogue fluye......... 1670-1800 Mamposteria de arenisca
Tierra, como lodo suave o piedra de peso seme-
bien comprimido dentro jante pesa como 87,5%
de una caja......... 1760-1920 de la anterior:
Lodo, seco, suelto. ... | 1280-1760 Mortero, endurecido.. | 1440-1840
L.-I;.'.ﬁ','l}, mjﬂdﬂ. modera- Arena de cuarzo purc,
damente prensado... | 1760-2080 seca, suelta......... | 1400-1700
Lodo, mojado, fuido. . | 1670-1920 Arena de cuarzo puro,
seca, ligeramente sacu-
Mamposteria y sus dida............... | 1470-1760
materiales: Arena de cuarzo puro,
Ladrillo prensado, del seca apisonada. .. ... 1600-1920
MEOr . ... 2400 Arena, natural, seca, sa- | 1280-1760
Ladrillo duro, comiin. . 2000 cudida ... ... ... .. 1 360-2000
Ladrillo suave, calidad Arena, mojada, espacios
inferior ............ 1600 llenos de agua...... 1890-2050
Mamposteria de ladrillo Piedra . ............. 2160-3120
prensado, juntas finas 2240 Piedra, de canteria apifia-
Mamposteria de ladrillo da sin orden........ | 1280-1760
de mediana calidad. . 2000 Piedra, quebrada, suelta | 1230-1790
Mamposteria de ladrillo Piedra, quebrada, apiso-
burda, ladrillos suaves mada .............. | 1260-1940
de calidad inferior. .. 1600
Cemento, pulverizado,
suelio ............. 1150-1680 | Metales y aleaciones:
Cemento, prensado. . .. 1840 Latén (cobre y zinc).. | TB0OO-2400
Cemento, fraguado.... | 1690-3000 | Bronce (cobre y estafio) | 8400-5600
Concreto, 1:3:6...... 2240 Cobre, colado (fundido) | 8600-8780
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CAPITULO 34

Diserio y proyecto de zapatas
para asentamientos iguales

Cuando se estd proyectando una cimentacidn, ya sea sobre una arcilla o suelo
arcilloso blando, o sobre una grava, arena o suelo arenoso con compacidad rela-
tiva baja (menos de 35%), es comuin llevaria a cabo mediante el concepto de iguales
presiones de contacto, sin pensar si ello puede o no conducir a que la cimenta-
cién presente fuertes asentamientos diferenciales. Por lo anterior, en el caso de
los materiales y condiciones que se han indicado, conviene disefiar, proyectar
y construir las cimentaciones formadas por zapatas aisladas mediante el procedi-
miento de *‘asentamientos iguales’ y no por el de “*presiones iguales™. Esto puede
hacerse por medio de las formulas derivadas por el profesor B. K. Hough de
la Universidad de Cornell, E.U.A., que proporcionan las relaciones que hay en-
tre la carga sobre la columna, el ancho de la zapata de cimentacidn, las caracte-
risticas del suelo y la “*profundidad de esfuerzos significantes’’.

Sin embargo, como las férmulas mencionadas tienen que resolverse por tan-
teos, el profesor R. Hansen ha presentado férmulas de cileulo modificadas y unas
griificas de las mismas que facilitan su empleo.

a) Zaparas en la superficie del rerreno

La ecuacidn gue proporciona Terzaghi para el cdlculo de asentamientos en
suelos normalmente consolidados es:

= . I:lugm M] - H

P;
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62 DISENO Y PROYECTO DE ZAPATAS PARA ASENTAMIENTOS IGUALES

Esta ecuacion la reescribe Hazen asi:

ap = (ﬁ - 1)5 ..... @
H

| + e, .
en la que € = Y lo Nama Indice de Capacidad de Carga.

€

En la primera ecuacion, desarrollada para un estrato comprensible, es nece-
sario contar con ¢l espesor H de ese estrato, Ahora bien, la profundidad media
a la cual ocurre una compresion significativa debido a un incremento de carga
AP se denominard “*profundidad de esfuerzos significantes™, v el material den-
tro de esta profundidad se puede considerar como un estrato compresible de es-
pesor finito.

51 el incremento de carga AP es igual o menor a P, entre diez (P,/10), el

AP
logaritmo de (1 + T) de la ecuacidén (1) es 1gual o menor a 0.0414 y en-
i

C

lonces s¢ necesilaria que ( H - - ) fuera lo suficientemente grande para

1 + &,

poder causar un incremento significativo en el asentamiento 5. Sin embargo como

.
(H- I - ) usualmente queda comprendido entre 0.1 y 0.3, eilo justifica el
+ Fl.l

que se pueda considerar la *‘profundidad de esfuerzos significantes™ ki hasta un
nivel en el cual AF sea igual o menor a P entre dicz.

Si se aplica el método de dos en uno para conocer el incremento de presion
AP = g, a la profundidad A dado por una carga P en una zapata cuadrada de

ancho B, se tiene (ver figura 34.1):

P P
(h + Byth + By (h + B

La presian intergranular inicial en el suelo a la misma profundidad & es igual a:

5i se considera que dentro de la profundidad de esfuerzos significantes AP
es igual que p; en diez, se tiene:

Ap =Pk (5)

10 10
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USO DE LAS GRAFICAS
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Indice de Capacidad, "C"
5
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Valores de "N"
PRUEBA DE PEMETRACIOMN NORMAL

Figura 3.3 Prueba de penetracion normal.

I. Se disena la zapata para la columna menos cargada asi:

| P ||25
B= |[—=_]—=10m
a, 25

10



608 DISENO Y PROYECTO DE ZAPATAS PARA ASENTAMIENTOS IGUALES

2. Conel valorde B = LOmy de Pl/on = 25.0/1.76 = 14.2 m” se en-
tra en la grifica correspondiente a la profundidad de desplante de D =
L5 m de la seccidn A vy se obtiene el valor de 5C = L4,

3. Se determina el asentamiento de la columna en estudio asi:
§ = 8C/C = LIM/6ER = 0.015294 = LS53 cm.

4. Como el asentamiento obtenido es tolerable, se contimia con el problema.

3. Se disenan las otras zapatas empleando la grafica correspondiente a la pro-
fundidad de desplante D = L.50 m de la seccion B asi (ver tabla 34.1):

Tabla 34.1
P (Tm) Pian (m* B (m) A(m?) g (Tm/m?)
36 20.45 L40 L9 18367
54 30.68 L95 380 14.210
90 5113 2.85 812 LLOS

Disenadas las zapatas de esta manera, se¢ oblendrin asentamientos iguales con
diferentes presiones de contacto (ver figura 34.3).
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APENDICE
Sistema AASHTO de
clasificacion de suelos

Esta clasificacion comprende siete grupos, desde el A-1 al 4-7 con algunos
subgrupos como el A-1a, A-14, 4-2-4, A4-2-5, 4-2-6, A-2-T, A-7-5 y A-7-6. Latabla
que sigue se explica por sf misma con excepcién del significado del indice de
Grupo (I). Dicho indice indica un modo de apreciar el valor de un suelo como
subrasante dentro de su propio grupo, mas no se emplea para clasificar el suelo en
un grupo determinado, ya que ello se efectia directamente con los resultados del
andlisis granulométrico, del limite liguido y del indice pldstico del suelo. Mientra
més alto es el valor del [ndice de Grupo (1), peor es la calidad del material.

f=0.2a + 0.005ac + 00154

a = Porcentaje de material que pasa la malla No. 200%, menos 33, 51 el porcen-
taje que pasa la malla No. 200 es mayor de 75, se anotard 75, y si es menor
de 35, se anotard 0.

A = Porcentaje de material que pasa la malla No. 200, menos 15. Si el porcentaje
que pasa la malla No. 200 es mayor de 55, se anotard 55, y si es menor de 15,
se anotard (.

< = Valor del limite liquido, menos 40, Si el limite liguido es mavor de 60, se
anotard 60, y si es menor de 40 se anotard 0.

a = Valor del indice de plasticidad, menos 10. Si el indice de plasticidad es ma-
yor de 30, se anotard 30, y si es menor de 10 se anotard 0,

Procedimiento de clasificacién

Valiéndose de los resultados de los ensayos indicados, proceder de 1zquierda a
derecha en la tabla, hasta encontrar por eliminacidn el grupo correcto. El primer
grupo de la izquierda con el cual cumplan los datos, es la clasificacién correcta.

* Las mallas indicadas son de la ULS, Standard,
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Gdd APENDICE

Clasilicaii n Mlalorabes. graslaes Mineriales limo-arcillosos
pemeral (35 1% o mevon pesa s Mo, 200 1RLES de M 95 pea ba Mo, 200

A=l A= . LT A4 Al Adh AT

Clasilicaci n de A
rupu Ala | ALk A2d | 425 | A2H A-2-1 AT

.
o4 i
;

AR de
i
Porcemnge gas
) iz,
Mo 10 N max. | 505 max. | S sin. .
B did 15 max, | 2% wax, | 10mec. | 39 max, | 35mex | 35 mum, |33 man. | 3 min, Memen, | W mmin, | 36 omin,
B, 200

Caracier sixas

i la fincd i
U
[a M, Sk
L mile i man. | 4] men | S0 man. | 4] mie. | 40 max. | 41 mon |40 man. | 41 min
1 guiidn 6 man, MNP |0max | Mmax{ I0min, |01 me. } 0Omae, | DFpeas. | DEmin | DD esin,
“nilive g
plasticadad
“ndie de grupao ik ] i 4 max. B max. I3 mas. | 16 max. | 20 max.
Tipm vsuaks
e munesiales Fragementos de Agena Limyn v arene Saeion Suelns
cinsliuiooies | picdon, prasvay b (e lerivisa o andillina [HITET acilbosas

ehinillicalivim Aftia

Califacncd ®
pefersl o Facelesis u blicne e galar & patirg
subhorer

Miese que el A-B, wirba o derrites ongdnicos, se determing por inspeccion visual v no aparece en la
tablu.

Nevvas:

a@)  Elindice de plasticidad del subgrupo 4-7-5 es igual o menor gue el limite
liguido menos 30. El indice de plasticidad del subgrupo 4-7-6 es mayor
que el limite liquido menos 30.

#  El indice de grupo se indicard entre paréniesis, después del simbolo del
grupa, como por ejemplo: 4-2-6 (3), A-7-53 (17}, etcétera.

Ljerplo.
Supdngase un material que tiene un 60% pasando por la malla No. 200, con un
limite liguido de 35 vy un indice de plasticidad de 15.

Entonces:

= 6 -35=125
= 55=-15=40
0, ya que el limite liguido es menor de 40.
= 15-10=35

Bon S
]
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f=02x25+0+00] x40 x5=17

El indice de grupo se indicard entre paréntesis después del simbolo del grupo,
como por ejemplo: 4-6(7).

Las subrasantes pueden clasificarse en funcidn del indice de grupo de la ma-
nera siguicnte;

CLASIFICACION DE LOS SUELOS

Excelente /=10
Buena fdelDal
Regular fde2ad
Mala fde5a9
Muy mala fde 10a 20

A continuacion se indican los materiales incluidos en los diversos grupos v subgrupos
de la clasificacion.

Materiales granulares

GRUPO A-1 El material clasificado en este grupo es una mezela bien graduada de
fragmentos de piedra o grava, arena gruesa, arena fina y un aglomerante no plastico
o poco plastico.

Subgrupo A-TaEn este subgrupo se clasiflcan aquellos materiales que estéin
formados, principalmente, de fragmentos de piedra o grava con o sin un aglomerante
fino bien graduado.

Subgrupo A-Ib 5S¢ incluyen en este subgrupo aquellos materiales que estin
formados, principalmente, de arena gruesa con aglomerante bien graduado o sin €l

GRUPO A-2 En este grupo queda incluida una amplia gama de materiales
granulares que forman un campo de transicion entre los materiales clasificados como
A-1 ¥ los clasificados como A-3, asi como los materiales limo-arcillosos de los gru-
pos A-4, A-5, A-6 y A-T. Incluye a todos los materiales que contienen hasta un 35%
pasando por la malla No. 200 que no peeden clasificarse como -1 o A4-3, por sobre-
pasar las hmitaciones de dichos grupos debido a un exceso en la proporcion de finos,
en la plasticidad o en ambas cosas.

Subgrupos A-2-# y A-2.55¢ incluyen en estos grupos diversos materiales
granulares que contienen hasta un 35% de material pasando por la malla No. 200, y
en los que la fraccion que pasa por la malla No. 40 tiene las caracteristicas de los
grupos A-4 y A-5. Quedan incluidos los materiales como gravas y arenas gruesas,
con una porcion de limo o un indice de plasticidad mayor a la limitacion del grupo
A-1, y arenas finas que contienen limo no plistico en cantidad superior a las limita-
ciones del grupo 4-3.

Subgrupos A-2-6 y A-2.Aqui se incluyen los materiales similares a los de los
grupos A-2-4 y A4-2-5, con la diferencia de que el material fino contiene arcilla plds-
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tica que tiene las caracteristicas de los grupos A-6 y 4-7. Los efectos combinados
del aumento por encima de 10 del indice plistico y del aumento por encima de
15% de lo que pasa la malla No, 200, se refleja en los valores del indice de grupo
desde O a 4.

GRUPO A-3 El material de este grupo es una arena fina de playa o de duna,
carente de material fino arcilloso o limoso, o con una cantidad muy pequefia de
limo no plistico. También quedan incluidas en este grupo las mezclas de arena
fina mal graduada con pequefias cantidades de arena gruesa y gravas de rios.

Materiales limo-arcillosos

GRUPO A-d A este grupo pertenecen los suelos limosos sin plasticidad o poco
plisticos, que tienen mas del 75% de sus particulas pasando por la malla No. 200,
También incluye este grupo a mezclas de limo fino y hasta un 64% de arenas y
gravas que carecen de la fraccion que pasa por la malla No. 200, El indice de grupo
varia de | a 8, notindose un aumento en el porcentaje de materal grueso a medida
que se reduce el indice de grupo.

GRUPO A-5 Los materiales de este grupo son similares a los del grupo A-4,
pero con la diferencia de que los suelos del grupo A-5 son, por lo general, del tipo
diatoméceo o micdceo. Estos suelos pueden ser muy eldsticos, segiin se refleja por
lo alto de su limite liguido. Su indice de grupo varia de 1 a 12, indicando los
valores crecientes, el efecto combinado de la disminucidn del porcentaje de mate-
rial grueso y el aumento de su limite liguido.

GRUPO A-6 Corresponden a este grupo las arcillas plisticas que tienen 75%
o mis de matenal pasade por la malla No. 200. El grupo incluye también a las
mezclas de suelo arcilloso fino con hasta 64% de gravas y arenas que carezcan de
la fraccion que pasa por la malla No. 200. Con la humedad estos suelos experi-
mentan fuertes cambios de volumen. Su indice de grupo varia de 1 a 16, indicando
los valores crecientes el efecto del aumento de su indice pldstico y la disminucién
del porcentaje de material grueso.

GRUPO A-Z Los materiales de este grupo son similares a los del grupo 4-6,
excepto que tienen un limite liguido muy alto, como es caracteristico de los suelos
del grupo A4-5. Los suelos del grupo A-7 pueden ser eldsticos v estin sujetos a
grandes cambios de volumen, Estos suelos tienen un indice de grupo que varia de
1 a 20, reflejindose el efecto combinado del aumento del limite liquido y del
indice plistico v de la disminucion del porcentaje de matenal grueso, en los valo-
res crecientes del indice de grupo.

Subgrupo A-7-3En este grupo se tiene a los mateniales con un indice de
plasticidad moderado en relacidn con el limite liquido, los cuales pueden ser muy
elisticos y estar sujetos a grandes cambios de volumen.

Swbgrupo A-7-65e incluyen en este grupo a los materiales que tienen un
indice plistico alto con relacién a su limite liquido y que estin sujetos a extrema-
damente grandes cambios de volumen con los cambios de humedad.
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Un libro de texto para la ensefianza no es creacion dnica del
autor sino un resumen de experiencias propias y ajenas en la
tarea de transmitir conocimientos. No es una serie de teorfas
complicadas o especulaciones mentales, sino la explicacion y
andlisis de principios ciertos comprobados mediante la experi-
mentacion. Un libro de texto no es Gnicamente para leerlo sino
para utilizarlo como instrumento de trabajo. Un texto de ense-
nanza no es una compilacion de ensayos sin bases didacticas,
sino un trabajo responsable elaborado pacientemente y de con-
formidad con la psicologia del aprendizaje. Creo que este trabajo
puede considerarse como un libro de texto adecuado a las ne-
cesidades del ingeniero civil.

La mecanica de suelos es una disciplina de la ingenieria que
tiene por objeto el estudio de una serie de métodos que condu-
cen, directa o indirectamente, al conocimiento del suelo en los
diferentes terrenos sobre los cuales se van a erigir estructuras
de diversa indole. La enorme importancia de su conocimiento
por el ingeniero moderno ha sido y es demostrada a diario con |
hechos por todos conocidos. El tratar de iniciar cualquier
construccion sin llevar a cabo primero un estudio del suelo, es
quiza uno de los mayores riesgos que pueden correrse en el
campo de la ingenierfa. Es imposible proyectar una cimentacion
adecuada para una estructura, sin conocer las caracteristicas
del suelo que se encuentra bajo ella, ya que, en definitiva, es
dicho suele el que soportara la carga.
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