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INTRODUCCION:

Procedimientos que hacen uso amplio de la informacién disponible, como la evidencia
geoldgica, los métodos geofisicos, el conocimiento general de propiedades de suelos y la
experiencia sobre el comportariento de construcciones existentes, tanto en lo que toca a
las cimentaciones modestas de una casa habitacion como a las particularmente delicadas
de una planta niclear.

Esto unido a un andlisis critico de las informaciones obtenidas en la fase de la
exploracién del sitio, constituirdn los datos salientes, que nos seran de utlidad para el
disefio adecuado de cimentaciones.

I.a mecanica de suelos ha evolucionado desde considerarse como novedad, hasta
constituirse como una herramienta empleada en contadas ocasiones, bajo la direccién de
pioneros en la materia, llegando en la actualidad a ser una especialidad tan ampliamente
difundida que se da como un hecho su aplicacion en toda construccion de ferracerias y
obras subterraneas. Los ensayes de laboratorio, los célculos y las observaciones de campo
constituyen procedimientos rufinarios establecidos que, si se llevan a cabo
escrupulosamente, daran lugar inevitablemente a un buen disefio ingenieril y a una
construccidn correcta.

Aunque la mayoria de los especialistas en Mecanica de Suelos aceptan Ia variabilidad
de los materiales geoldgicos con los cuales se trabaja y reconocen que se puedan cometer
errores imputables a las alteraciones de las muestras, a técnicas inadecuadas de ensay@a
las teorfas basadas en hipotésis simplificatorias, las restricciones asociadas a estas
grandes fuentes de error rara vez desaniman al profesional a hacer sus predicciones sobre
la base de la exploracion, ensaye y céalculos rutinarios. Este enfoque se usan ampliamente
en problemas de cimentaciones desde los mas simples hasta los mas complejos. '

Se busca:

a) Ayudar al ingeniero de suelo en reconocer cuando y hasta que grado pueden ser
correctos los parametros obtenidos para el disefio de una cimentacion.

b) Seguir procedimicentos para la obtencién de pardmetros que se apegen mas al tipo
de estructura propuesta y su tolerancia a los asentamientos, ya sea una construccién nueva
o la ampliacion de una existente y el grado de certeza al hacer estos procedimientos.
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La preocupacion del constructor por el comportamiento de las cimentaciones es, por
supuesto, tan antigua como la construccién misma, pero hasta épocas relativamente
recientes, tal preocupacion se reflejo en interes de analizar cientificamente el
comportamiento de las cimentaciones, tratando de establecer principios generales que
sirvieran a la vez de normas tanto para el proyecto, como para la construccién en campo.

Los habitantes prehistéricos de los lagos de Europa construian sus casas sobre largas
estacas de madera que hincaban firmemente en el blando fondo de los lagos. Los antiguos
egipcios construian sus monumentos sobre capas de piedra que descansaban en la roca y
la Biblia confima esto al expresar que la roca sélida es mas segura que la cambiante
arena, Los artesanos de la Edad Media soportaban sus obras maestras en bovedas
invertidas de piedra, emparrillados de madera o pilotes de madera, siguiendo las reglas
que habian trazado antes de ellos los constructores romanos.

Podremos entender entonces que la cimentacion es el ELEMENTO QUE SIRVE PARA
TRANSMITIR EL PESO DE LAS CONSTRUCCIONES AL MATERIAL QUE LO
RECIBIRA QUE ES EL SUELOQO.

En forma més precisa, tendriamos que una cimentacién es la estructura entre la
superestructura y el terreno en que se apoya y su funcién es lograr que las fuerzas que se
presentan en la base de la superestructura se fransmitan adecuadamente al suelo en que
esta se apoya.

Para que esto se cumpla debera haber una seguridad adecuada contra la ocurrecia de
fallas en la estructura o en el suelo y contra la presencia de hundimientos excesivos que
ocasionan dafios en la construccion misma o en las vecinas. Las teorias de capacidad de
carga desarrolladas a partir de 1920, proporcionarén una base mdas cientifica al estudio de
las cimentaciones, combinadas con el creciente conocimiento de los suelos y sus
propiedades mecénicas; han permitido en la actualidad el desarrolio de una metodologia
de proyecto de construccion de cimentaciones mucho mas avanzadas que las que nunca
antes se habian visto. Dichas teorias auxiliadas por la clasificacién y el estudio de los
suelos y por mediciones del comportamiento de cimentaciones construidas, que permiten
encasillarlas y asimilar correctamente las experiencias adquiridas proporcionan una base
comiin, que hace posible el intento de generatizar el conocimiento de las cimentaciones
convirtiendo el arte de cimentar en una disciplina que tiende a lo cientifico.

Ll comportamiento de una cimentacion depende de las propiedades mecénicas del suelo
subyacente. Por ser este un material natural, sus propiedades no son controlables y son
mas dificiles de determinar con presicion que las de los materiales de la estructura.

Ademds la respuesta de la mayoria de los suelos bajo carga es no lineal desde niveles
bajos de esfuerzo y se modifica en forma importantc con el tiempo. Finalmente la




distribucién de esfuerzos entre el suelo y la cimentacion depende de la interaccion entre
ambos sistemas la cual no se presta generalmente a ser representada por medio de
modelos sencillos. Por estas caracteristicas, el analisis riguroso de una cimentacion lleva
generalmente a procedimientos complejos.

Debe notarse que hay procedimientos usados frecuentemente en la practica que
proporcionan resultados que difieren en un orden de magnitud bastante considerable en
relacion a las fuerzas internas que actuan en la cimentacion, ya que algunos desprecian
aspectos que otros toman en cuenta.

- CARACTERISTICAS DE LAS CIMENTACH ONES.

Ia determinacién y tipo de ciementacion a usar va ligada al tipo de suelo en el que
vayamos a desplantar la estructura y al tipo de estructura que vayamos a construir en el
lugar deseado o sefialado, y segln lo antes descripto tendriamos:

a: ZAPATAS DE MUROS, estas zapatas consisten en una franja continua de losa, a lo
largo del muro y de un ancho mayor que el espesor del mismo. La proyeccion de la losa
de cimentacion se trata como un voladizo cargado con la presién del suelo. La longitud de
la proyeccién, s¢ determina con la capacidad de resistencia del suelo; la seccion critica
por flexién se encuentra en el pafio del muro. El refuerzo principal se distribuye
perpendicularmente a la direccion del muro.

b: ZAPATAS AISLADAS E INDEPENDIENTES PARA COLUMNAS, consisten de
losas rectangulares o cuadradas, que pueden tener un espesor constante o que se reduce en
Ja punta del voladizo. Se refuerzan en las dos direcciones y son econdmicas para cargas
relativamente pequefias o para cimentaciones sobre roca.

c: ZAPATAS COMBINADAS, estas zapatas soportan las descargas de dos o mds
columnas. Son necesarias cuando se debe colocar una columna en la colindancia de un
edificio y la losa de la zapata no se puede proyectar fuera de la colindacia. En este caso,
una zapata independiente tendria carga excéntrica dando Iugar a una tension aparente en
el suelo de desplante.

Con el objeto de lograr una distribucion relativamente uniforme de esfuerzos, la zapata
de la columna exterior se puede combinar con la de la columna interior mas cercana.

d: ZAPATAS EN VOLADIZO O LIGADAS, estas son similares a las zapatas
combinadas, excepto que la zapata de la columna exterior y de la columna interior, se
construyen independientemente. Estan unidas con una viga de liga para transmitir el
efecto del momento flexionante, ¢l cual se produce cn la columna exterior debido a la
excéntricidad de la carga, a la cimentacion de la columna interior.

e CIMENTACIONES EN PILOTES, este tipo de cimentaciones son esenciales cuando
el suelo de desplante consiste de estratos poco resistentes y muy profundos. Los pilotes
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se pueden hincar hasta llegar a roca sélida o un estrato duro, o la profundidad necesaria
dentro del suelo, para que la pila desarrolle su capacidad permisible por medio de la
resistencia de friccidn del material.

 CIMENTACIONES FLOTANTES O LOSA DE CIMENTACIONES, estos sistemas
de cimentacién son necesarios cuando la capacidad de resistencia permisible del suelo es
muy baja hasta profundidades grandes, lo cual hace que las cimentaciones con pilotes no
sean ccondmicas. En este caso es necesario hacer una excavacion lo suficientemente
profunda, para que la cantidad de suelo que se remueve sea casi equivalente a fa carga de
la superestructura, Puesto que ¢s necesario extender la subestructura de la cimentacion a
toda el area del edificio, se considera que la superestructura flota teoricamente en una
balsa. Estas estructuras que bdsicamente son sistemas de pisos invertidos, se requieren en
suelos que se estan consolidando en forma continua.
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2.0 CARACTERISTICAS ¥ PROPIEDADES DEL SUEL 0,

La tierra no es un cuerpo estatico, sifo que continuamente esta sujeta a.cambios, tanto
en la superficie como a niveles mas profundos. Los cambios que se originan bajo la
superficie no son faciles de observar, por lo que su naturaleza solo puede postularse, por
ejemplo; la pérdida del cator geotérmico proveniente del interior de la tierra, causa de
muchos movimientos que afectan la elevacion y la posicién relativa de continentes y
océanos y algunos otros cambios més répidos los cuales estan asociados con las
crupciones volcanicas y los terremotos.

Los cambios superficiales pueden ser observados igualmente por los ingenieros civiles
y por cualquier otro individuo, como puede ser la erosion , sedimentacion, etc. Las rocas
que forman la corteza terresire,y que sufiren un proceso de desintegracion mecanica y de
descomposicién quimica, forman los materiales sueltos que se encuentran en ella, En base
ha este proceso el suelo se ha definido de diferentes maneras, una de estas definiciones es
la que a continuacién describimos: SUELO ES UNA DELGADA CAPA SOBRE LA
CORTEZA TERRESTRE DE MATERIAL QUE PROVIENE DE LA
DESINTEGRACION, ALTERACION FISICA O QUIMICA DE LAS ROCAS Y DE
LOS RESIDUOS DE LA ACTIVIDAD DE LOS SERES VIVOS QUE SOBRE ELLA
SE ASIENTAN.

La primera patte de la definicion dice: SUELO ES UNA DELGADA CAPA SOBRE
LA CORTEZA TERRESTRE, se podria decir que puede ser todo aquel espesor del globo
terraqueo que se encuentra afectado por las diferentes actividades de los seres humanos.
Se adelantara un poco mas la definicion y se anotara: MATERIAL QUE PROVIENE DE
LA DESINTEGRACION, ALTERACION FISICA O QUIMICA DE LAS ROCAS QUE
PRESENTAN CARACTERISTICAS DIFERENTES SI LA ALTERACION ES FISICA
O QUIMICA.

Y asi cuando el efecto alterativo de las rocas se lieva acabo por medios fisicos, se
produce un suelo con la misma composicién. Cuando es de efecto quimico el proceso por

el cual se produce el suelo, la constitucion mineroldgica difiere a la que poseia la roca
madre.

Ahora bien la rocas estan formadas de pequenas particulas o de unidades cristalinas
conocidas como minerales, por lo que la roca puede definirse como: UN CONJUNTO DE
MINERALES; y que en particular el mineral predominante s el que le da nombre. Para
propositos de ingenieria los términos roca y suelo han sido adoptados para definir los
cardcteres mecanicos de los materiales geologicos. La roca es un material duro que tiene
fisuras, las cuales pueden estar ocupadas por liquidos o gases como el agua o el aire; tales
vécios pueden ser muy pequefios pero a la vez pueden constituir una proporcién
considerable del volumen de una roca o de un suelo.




- PROPIEDADES DEL SUELO.

Hay que considerar dos aspectos importantes y significativos en el comportamiento del
suelo;

Primero, estos materiales cambian drasticamente  sus  propiedades esfuerzo-
deformacion, en relacion a la misma condicién en el acero y en el concreto de las
estructuras.

Segundo, la importancia de la fase del agua, para el proyecto de cualquier obra de
ingenieria es necesario conocer las propiedades de los materiales conocidos y que van
hacer sometidos a esfuerzo, ya que ¢stos esfuerzos se producen en ambas fases; la solida
y la liquida.

Por lo tanto, el estudio de las propiedades fisicas debe comenzar con el agua y con el
movimiento del agua através del suelo, los cambios de volumen del suelo por efecto de la
carga estéan relacionados con los problemas de asentamiento de las estructuras.
Finalmente, la deformacion y la falla como resultado del esfuerzo cortante son vitales en
la capacidad de carga de la cimentacion y cualquier otro proyecto.

Como por definicion el suelo influye a todos los materiales sin consolidar, podemos
suponer que se compone de muchos ingredientes que pueden encontrarse en los tres
estados o fases de la materia que son solida, Jiquida y gaseosa. Por tratarse de un sistema
discontinuo de particulas un elemento de suelo constituye intrinsicamente un sistema de
varias fases o estados.

Ahora bien, lo suelto o lo compacto de una muestra de suelo puede determinarse
cuantitativamente en el laboratotio. En la figura se muestra un diagrama de una muestra
de suelo, con el aspecto que presentaria si fuera posible separar las fase solidas, liquida y
gascosa, y al volumen de cada una de ellas podriamos llamar como volumen de solidos
que se designa por Vs, al de la fase liquida como volumen de agua Vw y al de la fase
gaseosa como volumen de gas Vg. Los siguientes t&rminos Porosidad, Relacién de
Vacios y el Peso Especifico Relativo de los Solidos se usan comunmente para definir la
densidad de la muestra. -

a b: c
| A R E ) Vg GASEOSA |
T Vv
W A G U A Vi LIQUIDA vV
SOLIDA Vs SOLIDA
il 1L L

a: Fases de un suelo
b: Elementos naturales del suelo
¢: Division de un elemento




Como la relacién entre Vg y Vw cambia usualmente con las condiciones del agua en el
subsuelo, asi como, bajo el efecto de las cargas aplicadas en el mismo, es conveniente
designar todo el volumen que no esta ocupado por el material solido como el volumen de
vacios, Vv. Si se designa el volumen total de fa muestra por V, entonces la porosidad se
define como: ‘

n= Vv/V
usualmente este valor se expresa como porcentaje.

Cuando un suelo se comprime cambian los valores de la ecuacién anterior, tanto del
numerador como del denominador, por lo que es conveniente en muchos de los calculos
que es necesarios efectuar para determinar los asentamientos, Por esta razén se usa la
cantidad conocida como Relacion de Vacios, que se define por:

e = Vv / Vs

Una de las propiedades indice de los suelos finos es el contenido de agua o humedad
"w", que se define como:

w (%)= 100 Ww / Ws

en esta ecuacion Ww es el peso del agua y Ws, es el peso de la materia sélida seca en el
horno, el peso del agua se refiere a la cantidad invariable Ws en vez de al total de la
muestra. El peso por unidad de volumen o peso volumétrico &  es una de las
propiedades fisicas més importantes de un suelo. Por ejemplo, deberd conocerse para
poder calcular fa presién de tierra o la producida por sobrecarga.

& =W/V
- TENSION SUPERFICIAL.

La humedad en los suelo se puede presentar en dos formas ; como una pelicula de agua
absorbida que recubre los granos y como agua libre que ocupa la totalidad de los poros o
vacios entre los granos. Si el agua ocupa la totalidad de los poros del suelo este estd
saturado, se dice que la hiimedad tiene continuidad, si el agua ocupa parcialmente los
poros la himedad es discontinua y forma cufias de agua entre los granos adyacentes y una
pelicula de hiimedad alrededor de ellas entonces se dice que el suelo esta parcialmente
saturado. La superficie de separacién entre el aire y el agua en los poros, es
particularmente importante, La atraccién molécular del lugar esta desequilibrada, en esta
superficie de separacion da lugar a la tensién superficial de separacién, que es una fuerza
que actiia paralelamente a la superficie del agua y en todas direcciones.

Similar a la traccion que se produce en una membrana de goma cuando se le estira
fuertemente. La tensién superficial actuando en los poros del suelo comprime la
estructura del mismo y hace que el volumen se reduzca. Una muestra seca absorbera agua
rapidamente y a menudo sc desintegrara; la tension superficial es parcialmente
responsable de esté fendmeno.




- CAPILARIDAD.

Si la fuerza de gravedad fuera la Unica fuerza que obrara en el agua del-suelo, el suelo
situado arriba del nivel fridtico estarfa siempre completamente seco, excepto durante las
filtraciones resultantes de las precipitaciones recientes. Sin embargo el agua pone de
manifiesto la fuerza de la tensién superficial, debida a la atraccion de sus moléculas en
una interfase. La tensién superficial combinada entre la atraccion del agua y la mayor
parte de las sustancias solidas, como lo demuestra la facultad del agua para mojar estas
sustancias, es una fuerza que tiende a extraer o a retener la hiimedad arriba del nivel
freatico. Esta fuerza es una manifestacion de capilaridad.

- TENSION CAPILAR EN LOS SUELOS.

La capilaridad puede demostrarse sumergiendo el extremo inferior de un tubo de vidrio
de diametro pequefio en una vasija que contenga agua. El agua sube en el tubo a una
altura que esta regida principalmente por el didmetro del tubo y por la limpieza de su
superficie interior.

A esta altura se le conoce con el nombre del altura de ascension capilar he. Se obtiene
en centimetros por medio de la signiente expresion:

Ts = es tension superficial del agua en gramos por centimetros.
r = radio del tubo.
o¢ = 4ngulo de contacto entre la superficie y la pared del tubo.

atriba del nivel fredtico la presién en el agua es negativa con respecto a la presion
atmosférica; asi a la elevacion z airiba del nivel friatico,

uw = -z &w

Las condiciones del ascenso capilar en una masa de suelo no son estrictamente analogas
a las de un tubo de vidrio, debido a que los huecos tienen un didmetro variables. Sin
embargo el dizmetro medio de los huecos estd relacionado con el promedio del tamaiio de
los granos, y por lo tanto, con la altura de ascensién capilar. Por ello como una tosca
aproximacion de altura maxima he (cm) a la que la capilaridad puede elevar el agua en un

suelo dado puede escribirse:
He= C/e D10

¢ = relacidn de vacios.

D10 = diametro efectivo de Hazen en cm.

C = coheficiente empirico, que depende de la forma de los granos y de las impurezas
de la superficie, en general C tiene un valor comprendido entre 0.1 y 0.5 cm2.
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la altura capilar es mayor para los suelos finos pero la velocidad de ascenso es pequefia,
debido a su baja permeabilidad. Asi la elevacién capilar que ocurre en un lapso de tiempo
determinado como de 25 hrs. es méxima para los materiales en los que el tamaiio de los
granos es intermedio como en los limos y las arenas muy finas.

El agua que sube por capilaridad arriba del nivel friatico, alcanza la altura maxima hc
s6lo en los huecos mas pequefios. Unos cuantos huecos més grandes pueden detener
efectivamente el ascenso capilar en ciertas partes de la masa de suelo. Sin embargo,
como hay continuidad en el agua el esfuerzo en esta se rige en todas partes por la
ecuacion,

uw = -z &w

Ts= T/g

Menisco
tubo capilar

SLA = superficie libre del agua

En un suelo parcialmente saturado la himedad pude ser continua o discontinua segiin
esten intercomunicadas o separadas las cufias de himedad. Si es continua, la variacién de
los esfuerzos en el agua serd con la elevacion y estard de acuerdo con la ecuacién anterior
y ¢l radio del ménisco de cada cufia se ajustara de acuerdo con el esfuerzo del agua. Si la
htimedad es discontinua el esfuerzo en el agua, en cualquier punto es independiente de la
elevacion del agua y lo determina solamente el radio del ménisco.

- PERMEABILIDAD.

Es la propiedad del suelo que indica la facilidad relativa con la que el fluido puede
atravesarlo.

El valor de permeabilidad es extremadamente amplio, variando desde 1 cm/seg para las
gravas hasta 10 ci/seg para las arcillas. La permeabilidad depende de las caracteristicas
del fluido y del suelo.

2.2 PRESION EFECTIVA Y PRESION DE PORO.




2.2 PRESION EFECTIVA Y PRESION DE PORO.

El esfuerzo total que obra en cualquier punto de una seccion de suelo saturado, puede
dividirse en dos partes una de ellas, llamada presion intersticial, presién de poro o
esfuerzo neutro Uw, que actia en el agua y en el solido con igual intensidad y en todas
direcciones. La otra parte conocida como esfuerzo efectivo p, representa el exceso sobre
el esfuerzo neutro y actia exclusivamente entre los puntos de contacto de los
componentes solidos, es decir,

P=p+Uw

la experiencia ha demostrado, que solamente los esfuerzos efectivos pueden inducir
cambios en el volumen de la masa de un suelo, solamente los estuerzos efectivos pueden
producir resistencia friccionante en los suelos y rocas. Por otra parte los esfuerzos neutros
no pueden por si mismos producir cambios de volumen o bien resistencia friccionante.

A este enunciado se le conoce como principio de los esfuerzos efectivos.

- COMPRESION DE UN ESTRATO DE SUELO.

La compresién de un estrato de suelo que tenga una relacion de vacios inicial " co" se
halla comparando una muestra de suelo que tenga un volumen de sélidos igual a uno, con
una seccion transversal de 4rea igual a uno, la altura de los s6lidos es de uno v la altura de
los vacios "¢ "y el espesor inicial del estrato es L, la reduccion en el espesor del estrato
se halla por la proporcién de :

COMPRESION DE UN ESTRATO DE SUELO.

Tae ol Sirelib-fiiceay

\v=eo Poros H Estrato de Suelo
V=1+e0 B Compresible
Vs=1 Sdlidos
—— ECHINCHTe S P
AN Ae
H 1+e0

Comparacién del asentamiento de un estrato de suelo o muestra de espesor H, con el
cambio de altura de una muestra de suelo cuya altura inicial es 1 + eo.
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- RELACION ENTRE ESFUERZO Y RELACION DE VACIOS.

Revisando la figura, la curva es cdncava hacia arriba, lo cual indica una
proporcionalidad decreciente de la compresion con el aumento del esfuerzo, Si el
esfuerzo aumento hasta alcanzar cierto punto, ¢'c, y entonces disminuye hasta llegar a
cero, el suelo no se expande tanto como para recobrar su relacién de vacios original, sino
que aumenta su volumen gradualmente siguiendo una curva concava hacia arriba pero
con menos pendiente que se llama curva de descompresion. Si se aplican los esfuerzos
nuevamente la recompresion del suelo sigue una curva de menos pendiente pero concava
hacia abajo; hasta que el esfuerzo llegue cerca de d'c, en este punto inicia una reduccion
mds rapida de la relacién de vacfos hasta que la curva de recompresidon se una
practicamente a la curva original. La compresion del suelo no es un proceso eldstico
reversible, el suelo una vez comprimido tiende a permanecer asi aunque los esfuerzos
que produjerén la compresion hayan desaparecido.

La pendiente de la curva es una medida de la compresibilidad volumétrica del suelo o
de 1a deformacion relativa. Cuando se representa en la forma esfuerzo-deformacion se le
denémina Coeficiente de Compresibilidad Volumétrica " Mv ", porque si no se produce
movimiento lateral, la deformacion vertical es igual a la deformacion volumétrica.

Relacion de vacios

"e " Recompresion
1.6 : Curva virgen
14— {Fc, esfuerzo de preconsolidacion
1.3

1.2}
1.1
1.0
0.9_|
0.8 ]

Extension virgen

20
" en Kgicm?2

Diferencial de deformacion efectiva (de)
Diferencial de esfuerzo efectivo (do")

esta expresion es el reciproco del Modulo de deformacién o del Médulo de elasticidad D,
la segunda forma de expresion es ¢l coeficiente de Compresibilidad " av ", ambas
disminuyen conforme aumenta el esfuerzo, ambas estan ifluidas por el esfuerzo que el

suelo haya sufrido con anterioridad, es decir, la historia del esfuerzo.
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- MECANISMQ DE LA COMPRESION,

El mecanismo de la compresion del suelo incluye varios fenémenos. El de mayor
importancia en €l suelo cohesivos, orgdnicos y micdceos y hasta cierto punto en las
arcillas; es la flexidn y distorsién de la fase s6lida. Este fenémeno es mayormente eldstico
y la compresion que el produce es reversible, la fractura de los sélidos, especialmente en
los puntos de contacto, es probablemente un factor en la compresién de todos los suelos,
este no es reversible y es parcialmente rsponsable de que la descompresion sea menor que
la compresién original.

La repulsién eléctrica entre las particulas que tienen carga eléctrica semejantes, 0 que
esten rodeadas de cationes con cargas semejantes que las mantienen apartadas es el factor
més importante en las arcillas y es probablemente reversibles. La reorientacion de los
granos ocurre, en algiin grado en todos los suelos. Para que los granos se puedan mover
es necesario vencer la adherencia o traccion entre los puntos de contacto de las particulas
de suelo la cual es un factor en toda compresién pero particularmente importante cuando
los esfuerzos son elevados. Para poder determinar los cambios de volumen de un suelo
por efecto de la carga es necesario hacer un ensayo de consolidacién.

La compresién de un estrato de suelo no ocurre bruscamente, al contrario a menudo es
tan lenta que cuesta trabajo creer que se esta produciendo algin asentamiento. El
asentamiento empieza rapidamente y se hace mas lento a medida que pasa el tiempo. Se
puede dividir en tres etapas: Inicial, Primario ¢ Hidrodinimico y secundario. La suma de
los asentamientos inicial y primario, es la que se calcula partiendo de la curva esfuerzo-
deformacién, esfuerzo-relacion de vacios, obtenidas en laboratorio. El asentamiento
secundario tiene importancia principalmente en suelos muy organicos, micdceos y
sensibles.

Compresidn, se debe al cambio en los esfuerzos cortantes en la masa de suelo. Esta
deformacion es andloga a la flexion de una viga; ocurre con rdpidez, el volumen del
cuerpo que soporta la carga permanece virtualmente inalterado. A medida que el area
cargada se asienta; la superficie alrededor de ésta se eleva en una cantidad que equilibra
el volumen de hundimiento. "

Compresion Inmediata; también conocida como compresion inicial, se observa en los
suelos no saturados debida a una rapida reduccion del volumen de vacios. Los esfuerzos a
la compresién la provocan y va acompafiada por un rapido incremento de los esfuerzos
efectivos. En los suelos parcialmente saturados, al aumentar la compresion, el grado de
saturacién se incrementa y cuando alcanza casi 90%, pueden aumentar las presiones en el
agua de los poros. Estas presiones de poro harén que se reduzea la compresion posterior y
se incrementen los esfuerzos efectivos. Cuando la presidn es lenta de modo que su
velocidad tiene un significado practico, se conoce como consolidacion.

Compresion ¢ consolidacion primaria, se debe a la reduccion gradual del volumen de
vacios bajo esfuerzos efectivos variables. Es un cambio lento provocado por los esfuerzos
de compresion bajo la influencia de las presiones de poro que resisten una reduccion mas
rapida de volumen. A medida que avanza la consolidacion se disipan las presiones de
poro. La consolidacién primaria comienza justo después de la compresién inicial y
términa, por definicién cuando las presiones de poro son insignificantes.
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Compresion 6 consolidacion secundaria; la causa es la reduccién gradual de volumen
del suelo bajo esfuerzos efectivos constantes. Esta fase comienza cuando las presiones de
poros se vuelven aproximadamente cero y s¢ supone continua para siempre. Se debe a la
deformacion lenta de los contactos entre las particulas de arcillas que se encuentran bajo
la influencia de los esfuerzos cortantes, creados por un sistema de esfuerzos principales
desiguales, sin embargo, se piensa que las arenas y otros suclos granulares no estén
sujetos a consolidacién secundaria.

Retacidn de Vacios
eo

0.95 ]
Inicial

0.94 n (‘L,_. hedelacuva e-&F

Primaria

093 | \
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/ \?\ —
:f_'\_\ : /j‘\w
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1 I I I

] 50 100 150 200 Tiempo en dias.

Curva Tiempo-Asentamiento para un incremento de carga.

2.3 TENSIONES Y DEFORMACIONES DE 1.OS SUELOS.

Cuando un material cualquicra es sometido a esfuerzo sufre deformaciones, la
naturaleza de la deformacion depende de la resistencia del material y de la combinacion
de los esfuerzos. Si se van aumentando los esfuerzos y se alcanzara a un punto en el cual
el material falla, al no poder resistir un nuevo aumento del esfuerzo. En ese punto
llamado falla; los diferentes materiales incluyendo los suelos reaccionan de diferente
manera, unos se desintegran y otros se deforman continuamente con un pequefio o ningin
aumento de esfuerzo.

Ia deformacién no siempre es proporcional al esfuerzo, sino que cambia con el tiempo
y el medio. La resistencia del suelo a la falla depende del campo de esfuerzos, el
ambiente y el tiempo, ademas, no es facil corrientemente definir el punto de falla o rotura.
A pesar de estas diferencias entre suclos y otros materiales, jos conceptos ideales de la
Mecénica aplicada como son El Médulo de Elésticidad, El Médulo de Poisson y la Teoria
de Falla de Mohr que, se pueden aplicar a los suelos en las obras de Ingenieria.

Debe tenerse en cuenta, sin embargo; que estos conceptos son sdlo aproximados, pero

que si se concen sus limitaciones son de gran utilidad para la resolucion de problemas
reales.
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- MODULQO DE ELASTICIDAD.

De acuerdo a la figura, si el prisma de suelo se le aplica un incremento de esfuerzo
normal, oz, se deformara una cantidad AH en la direccion en que el esfuerzo aumento.
El incremento directo de la deformacionfyz, se halla por la expresion al calce de la fig.

A&Z TR emmemea
H

esto se representa corrientemente en una curva esfuerzo-deformacién, la relacién entre el
incremento de esfuerzo y el incremento de deformacion que se produce es el MODULO
DE ELASTICIDAD " E ", la expresion es:

geométricamente ésta es la pendiente de la curva esfuerzo-deformacion. El médulo de
elasticidad de la mayorfa de los suelos no es constante en todo el régimen posible de
esfuerzo, ni tampoco, es el mismo para el 4rea cargada que para un 4rea descargada.

-MODULO DE POISSON.

Ox + AOx

lu-l. B

B +£xB L+
' | &
-~ ] Oy Ox

AHH =£xH

Deformacién producida por aumento de la carga axial.

El incremento de esfuerzofox, también produce una deformacién 6 combadura en las
dimensiones laterales deAB yAL, las deformaciones laterales correspondientes £x yéy. La
relacién entre las deformaciones laterales y directa es el MODULO DE POISSON, " v ",
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los valores del médulo pueden ser obtenidos del suelo con facilidad, pero el significado
de los valores obtenidos tienen que ser considerados con cuidado puesto que pueden
variar con ¢l tiempo; con respecto a aquellos aplicables bajo condiciones sin drenaje. Esto
es especialmente importante para los suelos donde este médulo serfa determinado
experimentalmente utilizando condiciones que se esperan operen durante el terreno,
mientras se desarrollan trabajos de ingenieria.
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TQRIAS DL LISI.

Los suelos, como la mayoria de los materiales sélidos, rompen por traccién o por corte.
Las tensiones de traccidon pueden causar la abertura de grietas, pero en la mayoria de los
problemas de ingenieria solo la resistencia a la rotura por corte merece ser considerada.

- DIAGRAMA DE ROTURA DE MOHR Y ECUACION DE COULOMB.

La rotura por corte comienza en un punto de una masa de suglo cuando en alguna
superficie que pasa por dicho punto se alcanza una combinacién critica bajo distintos
estados de solicitacion. De acuerdo a los principios de la mecénica, la tension normal y la
tangencial en un plano perpendicular al plano de la tensién principal intermedia , e
inclinado en un angulo =< cualquiera del plano sobre el que acttia la tensién principal
mayor, vienen dadas por las siguientes ecuaciones:

p=0.5 (pl+p3)+05(pl-p3)cos2 e
t =0.5 (pl-p3)sen2ec

en un sistema de cordenadas, cuyo eje horizontal corresponde a las tensiones normales y
el vertical a las tensiones tangenciales o de corte, dichas ecuaciones representan puntos
situados sobre una circunferencia con centro en el eje de las abscisas, representacion esta
que se conoce como DIAGRAMA DE MOHR. Se pueden también escribir expresiones
similares para las tensiones normales y de corte que actfian sobre planos que contienen la
tension principal intermedia, estando sus componentes determinadas por las cordenadas
de los puntos contenidos por las circunferencias dibujadas en punteado de la figura,
como en el ensayo triaxial usual la tensién principal actia en la direccion vertical y la
presion de caméara es a la vez tension infermedia y menor, entonces, el diagrama de Mohr
se reduce a la circunferencia exterior que corresponde a las tensiones principales mayor y
menor pl y p3, esta circunferencia se conoce como la CIRCUNFERENCIA DE
TENSIONES. '

Las cordenadas en un punto, como el D, situado sobre la circunferencia de tensiones,
representan la tensién normal y la de corte que actia la tensién principal mayor. De la
geométria de la figura se observa que ¢l dngulo al centro A0, D es igual a 2o,

Siempre que las tensiones principales pl y p3, correspondan al estado de rotura de una
probeta, por lo menos uno de los puntos de la circunferencia de tensiones debe
representar una combinacién de la tensioén normal y de la corte que conduce a la rotura en
algiin plano a través de ella.

Cuando se conducen una serie de ensayos y se dibujan, para cada uno de ellos, las
circunferencia de tensiones que corresponden al estado de rotura, al menos un punto de
cada circunferencia representa la combinacion tension normal y de corte asociada con la
rotura. Si el nimero de ensayos aumenta indefinidamente y el material es homogénco ¢
isotropo, resulta evidente que la envolvente se conoce como la linea de rotura o la linea d
resistencia intrinseca y, para un material dado, depende de las condiciones especificas que
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corresponden a la serie de ensayos ejecutados. De la geométria de la figura se puede ver
que para cualquier circunferencia de rotura:

2oc= 00+ g

por consiguiente, el angulo entre el plano en que se produce la rotura y el plano de la
tensidén normal principal mayor es:

o= 45 + @2

en general, la linea intrinseca de rotura obtenida de una serie de ensayos, ejecutados con
un suelo dado, bajo un conjunto también dado de las condiciones, es curva, no obstante
puede con frecuencia ser aproximada por la linea recta de la ecuacion:

T=s=ct+p tan &

¢ = cchesion del material,

estd expresion se conoce como la ECUACION DE COULOMB. En ella el simbolo ¥, que
representa la tensién de corte, se remplaza por s, condcida como la RESISTENCIA A
LA ROTURA 6 LA RESISTENCIA AL CORTE, a causa de que los puntos de la linea
intrinseca se refieren especificamente a estados de tensién asociados con la rotura.
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Y
N \
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. .
: WL :‘w‘ \
301 —_ = .
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Diagrama de Mohr y envolvente de rotura. A) tensiones principales y plano inclinado
sobre ¢l que actian las tensiones normales v tangenciales p v t; B) circunferencia de
tensiones: C) envolvente de rotura de una serie de circunferencia de rotura; D) rotura.
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- ANALISIS DE KARL TERZAGHI

La teoria de Terzaghi es uno de los primeros esfuerzos por adaptar a la Mecdnica de
suelos los resultados de la Mecanica del Medio Contmuo La teoria cubre el caso mdés
general de suelos con cohesion y friccion.

Es posible quiza sea la teoria mas usada para el célculo de capacidad de carga en los
proyectos, especialmente en el caso de cimientos poco profundos. La expresion cimiento
poco profundo se aplica a aquel en el que el ancho B del cimiento es igual o mayor que la
distancia vertical entre el terreno natural y la base del cimiento (profundidad de desplante,
Df). En esta condicién Terzaghi desprecio la resistencia al esfuerzo cortante arriba del
nivel de desplante del cimiento considerandola sélo de dicho nivel hacia abajo,

Habiendo hecho estas consideraciones Terzaghi desarrollo la siguiente expresion
conocida:

gc= ¢Ne+&df Ng+0.5&BN&

donde qc, es la presién mixima que puede darse al cimiento por unidad de longitud, sin
provocar su falla, o sea, representa la capacidad de carga ultima del cimiento. Se expresa
en unidades de presion. Nc¢, Nq y N& son coheficientes adimensionales que dependen
s6lo del valor de o 4ngulo de friccion interna del suelo y se denéminan " FACTORES DE
CAPACIDAD DE CARGA. ", debidas a la Cohesion, a la sobre carga y al peso del suelo
respectivamente.

- EXPRESION PARA LA FALLA LOCAL.

Para obtener la capacidad de carga Gltima con respecto a la falla local de un modo
razonablemente apréximado para fines practicos, Terzaghi corrigio su teoria de un modo
sencillo introduciendo nuevos valores de " ¢ ", y de " o " para efectos de calculo, asi
asigno los siguientes valores: .

2 2
e c tang @' = ------- tang ¢
3 3

o sea, asigna al suelo una resistencia de las dos terceras partes de la real.
en definitiva, la capacidad de carga @ltima respecto a la falla local queda dada por la
expresion:

gc= 0.66c¢Nc' + &Df Ng'+ 0.5 & BN&'
las expresiones expuestas se refieren Unicamente a cimientos continuos, es decir, de

longitud infinita normal al plano del papel. Debe notarse que todas las férmulas anteriores
son validas solo para cimientos sujetos a carga vertival y sin ninguna excéntricidad.
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- APLICACION DE LA TEORIA DE TERZAGHI A SUELOS PURAMENTE
COHESIVOS.

Para un suelo puramente cohesivos y en el caso de un cimiento de base rugosa, los
factores de capacidad de carga toman los siguientes valores:

Nc=5.7 Ng=1.0 N& =0.0
lo que nos queda:

qec=57¢c + &Df

donde qc, es la resistencia a la compresién simple del material, y esta es vélida para
cimientos de longitud infinita.

- MODIFICACION DE LA TEORIA DE TERZAGHI PARA UN SUELO COHESIVO
SATURADO.

Terzaghi establecio que la expresién normal total deberfa sustituirse por la presion
intergranular de modo que la presion que se admite controla los fenémenos de resistencia
al esfuerzo cortante, 6 sea, la presién efectiva, no es total sino la intergranular.
Actualmente es comuin considerar los términos intergranular y efectiva como sinénimos
al ser aplicados a presiones, entonces tenemos:

gc=c-+(8-un)tang &

en donde " un ", representa la presién neutra en el agua. Es modificacién hecha por
Terzaghi tama en cuenta por primera vez la trascendental influencia del agua contenida en
el suclo.

-SKEMPTON Y SU TEORIA.

Skempton propone adoptar para la capacidad de carga en suelos puramente cohesivos
una expresion de forma totalmente andloga a la de Terzaghi, segin la cual:

qc=c¢ Nc + & Df

Ja diferencia estriba en que ahora Nc ya no vale siempre 5.7, sino que varfa con la
relacién D/B, en que D es la profundidad de entrada del cimiento en el suelo resistente y
B es el ancho del mismo elemento.

Por otra parte, en los casos de suelos heterogéneos estractificados debe manejarse con
cuidado el término & Df, que representa la presion del suelo al nivel de desplante
tomando en cuenta los diferentes espesores de los estratos con sus respectivos pesos
especificos, en la condicion de suelo de que se trate, mas cualquier sobre carga distribuida
en la superficie del suelo.
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- EXPRESION PROPUESTA POR MEYERHOF.
La expresion a que llega finalmente al desarrollar la teorfa de Meyerhof es la siguiente:
qc=cN¢ + poNg + 0.5 & B N&

en la que el sentido ™ po " son los esfuerzos normales correspondientes al efecto del
material.

Las diferencias estriban en po, en que ahora no es simplemente igual a & h y en los tres
factores de capacidad de carga Nc, Nq y N&, que son diferentes en valor numérico a los
que se manegja con la teoria de Terzaghi. El propios Meyerhof ha sustituido su
planteamiento original teérico por otro diferente publicado mds recientemente,
fundamentado sobre todo en el conocimiento empitico. En su nuevo trabajo Meyerhof
vuelve, para el caso de cimientos superficiales a una ecuacion que tiene la forma
matematica de la ecuacién original de Terzaghi.

gc= cNec + &DfNq + 0.5 & BN&
Jos coeficients Ne, Nq y N& empero, son ahora diferentes, Meyerhof, para el caso de los

cimientos superficiales muy largos conserva los factores de Nc y Nq que fueron
primeramente usados por Prandtl en 1920.

20




4.0 CAPACIDAD DE CARGA..

Habiendo supuesto que resulta practico construir un tipo de cimentacion determinado,
bajo las condiciones que prevalecen en el lugar, es necesario juzgar el probable
funcionamiento de la cimentacién con respecto a dos tipo de problemas. Por una parte,
toda la cimentacidn, o cualquiera de sus elementos puede fallar , porque el suelo sean
incapaces de soportar la carga. Por ofra parte , el suelo de apoyo pueden no fallar , pero
el asentamiento de la esiructura puede ser tan grande o tan disparejo, que la estructura
pude agrictarse y dafiarse. El mal comportamiento del primer tipo se relaciona con la
resistencia del suelo y se llama falla por capacidad de carga. El del segundo tipo estd
asociado a las caracteristicas de la relacidn esfuerzo-deformacion del suelo, y se conoce
como asentamiento perjudicial. En realidad, los dos tipos de mal comportamiento
frecuentemente estdn tan intimamente relacionados, que la distincién entre ellos es
completamente arbitratia. En muchos problemas practicos pueden investigarse los dos
tipos de mal comportamiento separadamente, como si fueran causas independientes.

En cada uno de los articulos siguientes, se considera los factores y parametros que
intervienen en estas dos condiciones, se describen los métodos para determinarlos y se
proporciona un ejemplo, finalmente se proporcionan conclusiones generales de disefio y
recomendaciones de aplicacién de los métodos expuestos.

- PARAMETROS DE RESISTENCIA AL ESFUERZO DE CORTE..

En general se acepta que la resistencia al corte " s ", de un suelo se exprese por la
ecuacion de Coulomb antes presentada:

s =c+p- Tang

ademas, sc considera que todos los suelos poseen cohesiéon y friccién interna, sin
embargo, existen dos casos limites:
a) las arenas lavadas y secas que no poseen cohesion en las que la carga de ruptura se
produce para un valor de :
s =p-lang

b) las arcillas blandas, las que se comportan como si o fuesen igual a cero, resultando la
carga de ruptura constante e igual a la cohesion del suelo y por lo tanto:

La coliesion se puede definir como la adherencia entre las particulas del suelo debida a
la friccién entre ellas en virtud de las fuerzas moleculares.

El dngulo de friccién interna es un valor de convenio introducido para simplificar, y se
le considera constante aunque no lo es. El dngulo de friccion interna depende de la
uniformidad de las particulas del suclo, del tamafio y forma de los granos y de la presion
normal.
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-DETERMINACION DEL ESFUERZO DE CORTE.,

La cohesion de un suelo y su angulo de friccion interna, componentes del esfuerzo de
corte del mismo se pueden obtener de diferentes maneras las cuales a continuacién se
describen.

~-Resistencia al Esfuerzo Cortante " S "',

Los métodos mas usuales de medir " s " en el campo son, en el orden de frecuencia
probable, los siguientes:

a) Prueba de Penetracion Estandar (SPT).

b) Prueba de la veleta para el esfuerzo cortante.
c) Cono o sonda estitica.

d) Mandmetro.

aqui solo se hablard de la prueba de penetracion estansar (STP), y de la prueba de la
veleta para el esfuerzo cortante por ser los métodos de mas uso en esta region. Esto no
quiere decir que debamos excluir a los demds métodos, que en cualquier momento nos
pueden ser utiles en el estudio de los suelos que vayamos a analizar.

a) Prueba de Penetracion Estandar (STP)

Los métodos de percusion como lo es el STP, es uno de los mas ampliamente usados;
en los suelos puramente friccionantes la prueba permite conocer mediante correlaciones
entre la resistencia a la penetracién y las propiedades de los suelos datos acerca de la
resistencia al esfuerzo cortante de dichos suelos, no asi de los suelos plasticos, en dichos
suelos la prueba permite adquirir una idea tosca debido a la tendencia de estos materiales
a dilatarse cuando se deforman bajo esfuerzo cortante bajo condiciones no drenadas. )

La utilidad e importancia mayores de la STP, como ya lo mencionamos, radica en las
correlaciones realizadas en el campo y en el laboratorio en diversos suelos sobre todo
arenas, que permite relacionar aproximadamente la compacidad relativa del material, el
angulo de friccion interna o y el valor de la resistencia a la compresién simple " s ", con
el nimero de golpes necesarios N para que el penétrometro estandar logre entrar en el
estrato de suelo en estudio.

Para obtener estas relaciones basta realizar la STP en estratos accesibles o de los que se
puedan obtener muestras inalteradas confiables a las que se les pueda determinar los
valores de los conceptos sefialados, haciendo suficiente nitmero de comparaciones pueden
obtenerse correlaciones estadisticas dignas de confianza. De las correlaciones existentes
la mas notable es la la que se basa en los valores de N obtenido, mostrada en la tabla sig.
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Arenas Arcillas

(Bastante Segura) (Relativamente Insegura)
Numero de Golpes Compacidad Nuamero de Golpes Consistencia
por 30 cm, N Relativa ' por 30 cm, N
Menos de 2 Muy blanda
0-4 Muy suelta 2-4 Blanda
4-10 Suelta 4-8 Media
10-30 Media 8-15 Firme
30-50 Compacta 15-30 Muy firme
Mais de 50 Muy compacta Mas de 30 Dura

Correlacion entre la resistencia a la penetracion y las propiedades de los suclo a partir
de la Prueba de Penetracién Estandar.

Numero de golpes Resistencia al esfuerzo cortante
por 30 cm, N "s", Kgsfems
0-2 0.05-0.12
2-4 0.12-0.25
4-8 0.25-0.50
8-15 0.50-1.00
15-30 1.00-2.00

Correlacién entre el numero de golpes obtenidos por la prueba STP y la resistencia al
esfuerzo cortante " s ", en suelos plasticos.

Es interesante hacer notar que las correlaciones obtenidas para la resistencia al esfuerzo
cortante data de los afios cuarenta a la fecha, no se ha hecho ningin esfuerzo por
mejorarla, es posible que se considerc que el esfuerzo no vale la pena por ser tan general.
Pero a pesar de ser poco rigurosa, la prueba STP se recomienda porque ayuda a dividir al
subsuelo en formaciones de resistencia diferentes.

Sin embargo, la variacion de los resultados de un caso aislado en relacion a los valores
relativamente conservadores dados en la tabla, puede ser muy grande, y es preferible
hacer comparaciones directas con los resultados de otras pruebas apropiadas en cada uno
de ellos. La correlacién dada para los suelos pldsticos sélo puede considerarse como una
consideracién tosca, pero para los friccionantes, con frecuencia es lo suficientemente
segura para permitir el uso de los valores de N en el proyecto de las cimentaciones.
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En las arenas saturadas, finas o limosas; compactas o muy compactas, los valores de N
pueden ser normalmente grandes, debido a la tendencia de estos materiales a dilatarse
cuando se deforman bajo esfuerzo cortante, en condiciones no drenadas, por lo tanto, en
estos suelos los resultados de las pruebas de penetracién deben interpretarse
conservadoramente. Ademas, en el valor de N de los suelos sin cohesion influye en
cuanto a la profundidad a la que se hace la prueba, debido al mayor confinamiento
producido por la presion de sobre carga, los valores de N al aumentar la profundidad
pueden indicar compacidades mayores que las que realmente existen,

El error mas comun en conexion con la prueba STP en arena o limo ocurre, sin
embargo, cuando se hace debajo del nivel fredtico. Si se permite que el nivel del agua, en
el sondeo sea inferior al fredtico, lo que facilmente puede ocurrir, por ejemplo, cuando se
saca rapidamente las barras de perforacién se crea un gradiente hidrdulico ascendente en
la arena que esta debajo del sondeo. En consecuencia, la arena puede convertirse en
movediza y su compacidad relativa puede reducirse bastante. Por lo tanto, el valor de N
puede ser muy inferior al correspondiente a la compacidad relativa de una arena
inalterada.

En las arcillas muy sencibles, la prueba STP puede conducir a la adquisicién de un
concepto falso de la consistencia . Ademas es una prueba demasiado cruda para que se
justifique su uso, ni siquiera para obtener valores numéricos aproximados que representen
la resistencia de las arcillas saturadas blandas o muy blandas.

Por otra parte, la facilidad de penetracion del muestreador no solo depende de la
resistencia del suelo, sino también, de su compresibilidad. Asi, un suelo cohesivo
resistente con una elevada proporcién de aire, puede tener un valor de N sustancialmente
inferior al de un suelo igualmente resistente, pero saturado, en el que los vacios no
puedan sufrir colapso al avanzar el muestreador. Aunque la prueba de STP no puede
considerarse como método refinado, y completamente seguro de investigacion los valores
de N dan utiles investigaciones preliminares de la consistencia o de la compacidad
relativa de la mayor parte de los depdsitos del suelo.

La informacidn en algunos casos inclusive es suficiente para el proyecto final.

b} Prueba de la Veleta para el Esfuerzo Cortante.

La prueba de la veleta es una confribucién relativamente moderna al estudio de la
resistencia al esfuerzo cortante de los suelos cohesivos. La prueba presenta, en principio,
una ventaja considerable; la de realizarse directamente sobre los suelos in situ, es decir,
no sobre muestras extraidas con mayor o menor grado de alterabilidad, sino sobre los
materiales en el lugar en que se depositaron en la naturaleza.

La alterabilidad de los suelos sujetos a la prueba dista, sin embargo, de ser nula, pues la
veleta ha de hincarse en el estrato en el cual vayan a realizarse las determinaciones y esta
operacion  ejerce siempre influencia negativa, El aparato consta de un vastago,
desmontable en piezas, cuyo extremo inferior estd ligado a la veleta propiamente dicha,
generalmente de cuatro aspas fijas.

Para efectuar la prueba, una vez hincada la veleta a la profundidad deseada se aplica
gradualmente al vastago un momento en su extremo superior, en donde existe un
mecdnismo apropiado, que permite medirlo. Generalmente la operacion de hincado se
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facilita perforando un pozo hasta una profundidad ligeramente menor al nivel en que la
prueba vaya de realizarse, la parte inferior de la veleta ha de quedar suficientemente abajo
del fondo del pozo.

Medidor del Par
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Ia resistencia al corte del material cohesivo y suave se obtiene por medio de la férmula:

P
§ = mmmmmeeesscsssm————n e
rr d2 (0.5H +0.16d)
en la que:
P = par 0 momento, aplicado en el material, en Kg-cm. Es un momento o par de rotura
aplicado.

H = altura de las placas rectangulares de la veleta, en cm.
d = anchura de las placas en cm. de la veleta.
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Radio de accion de una veleta.

E] valor de " s ", obtenido por medio de la prueba de la veleta para el esfuerzo cortante
resultante se debe corregir aplicando un factor empirico cuyo valor depende del indice de
plasticidad para el caso de las arcillas.

Factor de correccion
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Indice de plasticidad (%}

El valor de este factor empirico se determind a partir de casos reales que implicaban
una falla en la base, dividiendo, en cada caso, la resistencia calculada con un analisis
anterior entre la resistencia medida con la prueba de la veleta. La necesidad de este factor
de correccion surge del hecho de que las pruebas duran tan solo unos minutos, en tanio
que una falla en un problema real dura semanas o mesces. Puede decirse que la mayoria de
los caso la prueba de la veleta es sélo aplicable a materiales de falla pléstica del tipo de
arcillas blandas. En las arenas, atn sueltas, la veleta modifica, al ser introducida la
compacidad de los mantos y, sobre todo, el estado de esfuerzos gencral de la masa, por
todo lo cual los resultados que pudieran obtenerse son de interpretacion imposible.
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- Medicion de "' s ' en el Laboratorio.

La planificacién de la prueba de resistencia en el laboratorio generalmente es precedida
por una divisién del subsuelo, en capas de propiedades relativamente uniformes; de cada
capa de obtiene muestras inalteradas representativas y por cada muestra se célcula el
esfuerzo cortante. Las prucbas para la medicion de " s ", por regla general se llevan acabo
en estas muestras aplicando uno de los métodos siguientes (en el orden de frecuencia
probable):

a) Prueba de Compresién Simple.

b) Prueba Triaxial Lenta con consolidacion y con drenaje.

¢) Prueha Triaxial de Compresion sin consolidacion ni drenaje.
d) Prueba Triaxial de Compresion con consolidacion sin drenaje,
e) Prueba de Compresidn Triaxial en suelos friccionantes.

Las pruebas de compresién triaxial son mucho més refinadas que las de corte directo y
en la actualidad son, con mucho; las mas usadas en cualquier laboratorio para determinar
las caracteristicas de esfuerzo deformacion y de resistencia de los suelos. Teodricamente
son pruebas en que se podrian variar a voluntad las presiones actuantes en ftres
direcciones ortogonales sobre un espécimen de suelo, efectuando mediciones sobre sus
caracteristicas mecanicas en forma completa. En realidad y buscando sencillez en su
realizacion, en las pruebas que hoy se efectiian los esfuerzos en dos direcciones son
iguales los espécimenes son usualmente cilindricos y estén sujetos a presiones laterales de
un liquido, generalmente agua, del cual se protegen con una membrana impermeable.
Para Jograr el debido confinamiento, la muestra se coloca en ¢l interior de una camara
cilindrica y hérmetica , con bases metdlicas. En las bases de las muestras se colocan
piedras porosas, cuya comunicacion con una bureta exterior puede establecerse a
voluntad con segmentos de un tubo plastico. El agua de la cdmara puede adquirir
cualquier presién deseada por la accion de un compresor comunicado con ella. La carga
axial se transmite al espécimen por medio de un véstago que atraviesa la base superior de
la camara.

La presion que se ejerce con el agua que llena la camara es hidrostatica y produce, por
lo tanto, esfuerzos principales sobre el espécimen iguales en todas las dirccciones, tanto
jateral como axialmente. En las bases del espécimen actuara, ademds de la presion del
agua, ¢l efecto transmitido por el vastago de la cimara desde el exterior.

Hoy las pruebas triaxiales pueden clasificarse en dos grandes grupos que serian las
Pruebas de Compresion y las de Extension.

Las de compresion son aquellas en las que la dimension original del espéeimen
disminuye v las de extension, aquellas en las que dicha dimension se hace aumentar
durante la prueba.

Una prueba de compresion puede tener, evidentemente, varias modalidades de
laboratorio; en efecto, la dimensién axial del espécimen puede hacerse disminuir
aumentando el esfuerzo axial, por aumento de la carga transmitida por el vastago o
manteniendo constante el esfuerzo (naturalmente este método exige ajustes en la carga
transmitida por el véstago, para mantener la misma presion axial) o, finalmente,
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aumentando la presion axial y disminuyendo la lateral simultineamente; la mas comtin de
las prucbas de esle lipo es aquella en que cada incremento de presion axial sobre la
muestra es el doble del decremento de presion lateral , de modo que el promedio
aritmético de los esfuerzos normales principales se mantienen constante.

Correspondientemente, las pruebas de extension pueden tener también varias
modalidades. En estas pruebas, la dimensién axial del espécimen se hace aumentar
disminuyendo la presion axial, pero se deja conslante la presion lateral; en la préctica esto
se logra haciendo que el véslago ejerza una traccion sobre el espécimen. En la segunda
modalidad, la presiéon axial se hace permanecer conslante , pero se hace aumentar la
presion dada en el agua. Finalmente, en la tercera modalidad posible, se hace disminuir la
presion axial, a la vez que se aumenta la lateral; en este tipo de prueba también es muy
usual que la disminucion la presion axial sea, en cada variacion de carga aplicada, doble
del aumento de la presion lateral, buscando una vez més, que el promedio aritmético de
los esfuerzos normales principales se mantenga.
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Seceion de una camara triaxial tipica. (Segln Bishop y Hrnkel, 1962)
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La siguiente descripcion de las pruebas mencionadas se hace con base en la mas
familiar, que es la prueba de compresion aumentando el esfuerzo axial por aplicacion de
una carga a través del vastago.

-Prueba de compresion simple (Cs).

Esta prueba no es realmente triaxial y no se clasifica como tal, pero en muchos aspectos
se parece a una prueba rdpida. Los esfuerzos exteriores al principio de la prucba son
nulos, pero existen en la estructura del suelo esfuerzos efectivos no muy bien definidos,
debidos a tensiones capilares en el agua intersticial.

-Prueba lenta, con consolidacion y con drenaje ).

La caracteristica fundamental de la prueba es que los esfuerzos aplicados al espécimen
son efectivos. Primeramente se sujeta al suelo a una presién hidrostatica (o), teniendo
abierta la valvula de comunicacion con la bureta y dejando transcurrir el tiempo necesario
para que haya completa consolidacién bajo la presion actuante. Cuando el equilibrio
estatico interno se haya restablecido, todas las fuerzas exteriores estardn actuando sobre la
fase solida del suelo; es decir, producen esfuerzos efectivos, en tanto que los esfuerzos
neutrales en el agua corresponden a la condicién hidrostatica. La muestra es llevada a la
falla a continuacién aplicando la carga axial en pequeflos incrementos, cada uno de los
cuales se mantiene el tiempo necesario para que la presion en el agua, en exceso de la
hidrostatica, se reduzca a cero.

-Prueba rdpida, sin consilidacidn y sin drenaje (R).

En este tipo de preuba no se permite en ninguna etapa consolidacion de la muestra. La
valvula de comunicacion entre el espécimen y la bureta permanecc siempre cerrada
impidiendo el drenaje. En primer lugar se aplica al espécimen una presion hidrostética y,
de inmediato, se hace fallar al suelo con Ja aplicacion con la aplicacion rapida de la carga
axial. Los esfuerzos efectivos en esta prugba no se¢ conocen bien ni fampoco su
distribucién, en ningun momento, s€a anterior o durante la aplicacién de la carga axial.

-Prueba rdpida-consolidada, con consolidacion y sin drenaje (R).

En este tipo de prueba, el espécimen se consolida primeramente  bajo la presion
hidrostatica oc, como en la primera etapa de la prueba lenta; as, el esfuerzo oc llega a ser
efectivo (oc), actuando sobre la fase solida de! suelo. En seguida, la muestra es llevada a
la falla por un rdpido incremento de la carga axial, de manera que no s¢ permite cambio
de volumen. El hecho esencial de este tipo de prueba es el no permitir ninguna
consolidacion adicional durante el periodo de falla, de aplicacion de la carga axial, Esto
se logra facilmente en una camara de compresion triaxial la valvula de salida de las
piedras porosas a la bureta, una vez hecho esto, el requisito es cumplido
independientemente de la velocidad de aplicacion de la carga axial; sin embargo, parecc
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no existir duda de que esa velocidad influye en la resistencia del suelo, aun con drenaje
totalmente restringido.

En la segunda etapa de la prueba podria pensarse que todo el esfuerzo desviador fuera
tomado por el agua de los vacios en forma de presion neutral; ello ocurre asi y se sabe
qué parte de esa presién axial es tomada por la fase sdlida del suelo, sin que, hasta la
fecha, se hayan dilucidado por completo ni la distribucion de esfuerzos ni las razones que
la gobiernan.

-Pruebas de compresion triaxial en suelos friccionantes.

en suelos puramente friccionantes, tales como las arenas limpias, las pruebas de
compresion triaxial arriba mencionadas encuentran para su gjecucion el inconveniente de
orden practico de no poderse labrar un espécimen apropiado, por desmoronarse el
material durante la operacion; aun si se trabaja con muestras alteradas la preparacion de la
muestra resulta complicada e insegura. La difultad puede subsanarse con muestras
alteradas secas usando la prueba al vacio. La esencia de la prueba consiste en aplicar el
esfuerzo lateral 6t por medio de un vacio que se comunica a una muestra de arena,
previamente envuelta en una membrana de hule; este vacio cumple también la misién de
proporcionar soporte a la arena impidiendo que se derrumbe. El hecho de que la prueba al
vacio haya de ser efectuada en muestras alteradas secas no le resta mucho valor practico a
sus conclusiones en lo que se refiere a las aplicaciones, por ejemplo a un analisis de las
caracteristicas de esfuerzo-deformacién y resistencia de una arena natural pueden
considerarse sensiblemente iguales a las de una muestra alterada en la cual se hayan
reproducido las condiciones de compacidad relativa del campo. Por ofra parte la prueba
da buena idea del comportamiento mecanico de arenas saturadas, similar, segin queda
dicho, al de las secas, siempre y cuando se les considere la presion efectiva como presién
actuante.

Por otra parte, es de interés hacer notar que en cuanto la arena posea algo de
cementacion natural ya es posible someterla a pruebas triaxiales convencionales.

Los resultados obtenidos mediante estos métodos se grafican utilizando el diagrama de
Mohr descrito en la seccidn tres, c¢ (cohesion) y & (dngulo de fricién interna) se
determinan de la envolvente obtenida de los diagramas, mas adelante se presentard un
ejemplo donde veremos la forma de graficarlos e interpretarlos.

- Determinacion de c', #'y n.

Los pardmetros " ¢' " y " @ ", se refieren a los esfuerzos intergranulares. El dngulo " o "
se llama dngulo de friccidn intergranular ¢ angulo efectivo de fricciéon. Ambos términos
se refieren al hecho de que un esfuerzo normal puede producir resistencia a la friccion
sélo en el grado en que actia sobre los componentes sélidos del suelo; el resto del
esfuerzo no tiene posibilidad de generar friccién porque actiia sobre agua y gas.(criterio
de los esfuerzos totales).
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El concepto de ¢' y #',es fundamental y universalimente; s¢ aplica a arenas como arcillas,
asi como, a suelos saturados y no saturados, a volumen constante y no variable y
finalmente con o sin drenaje -

En la mayoria de los casos ¢' y & se determinan mediante pruebas de laboratorio hay
(res maneras comunes de llegar a obtenerlos, las pruebas triaxiales de compresion con
consolidacion y drenaje, las prucbas triaxiales de compresion con consclidacion y sin
drenaje con medicion de presion de poro y las pruebas de corte directo con drenaje. Los
valores de ¢’ y 2 se obtienen de las envolventes de mohr encontradas, en el caso de las
pruebas triaxiales 6 de las graficas de resistencia vs esfuerzo normal, en el caso de las
pruebas de corte directo.

Los métodos de campo no s¢ prestan para la medicion de ¢' v @, con la excepeién de los
suclos verdaderamente sin cohesion, donde se puede tener un valor aproximado de &'
observando el angulo de reposo bajo condiciones secas o de inmersion, en tal caso ¢'=0
y @ = angulo de reposo.

Se llega ahora a la determinacion de "u", su valor es igual a la suma de la presion
hidrostatica debajo del nivel fredtico ( se considera que no existe filtracion expuesta en el
exterior) "uo", més el cambio " provocado por los esiuerzos del suclo inducidos por
la carga superficial:

u = uo +Au

de cstas uo se determina observando la clevacion del nivel fredtico durante y poco
despucs delas investigaciones de campo. No obstantc, Au depende de varios factores que
no siempre se pucden evaluar. El caso mas facil surge en relacion con los suelos grava-
arenosos de facil drenado, donde la presion de poro se disipa poco después de la
aplicacion de la carga de modo que en todo momento Au es casi cero.
En constraste, en los suelos arcillosos, las presiones de poro aumentan a medida que se
carga la superficie del sueloy ucrece hasta que alcanza su valoxy maximo.
u varia con la ubicacion y el tiempo, dependiendo de los factores siguientes:

a) cambios en los esfuerzos del suelo inducidos por la carga superficial.
b) u provocado por cambios en los esfuerzos del suelo.
¢) Velocidad de disipacion de la presion de poro.

un procedimiento racional de predecir u en los suclos arciliosos requiere del manejo
paso a paso de estos tres factores.

- Andlisis de Skempton para obtner 1.

Esta teoria desarrolla por Skempton conocida con el nombre de Teoria de los
Coeficientes A y B de presion neutral. La cual tiene la finalidad de determinar la presion
neutral desatrollada en una muestra de arcilla cuando varian los esfucrzos totales ol y 03
y es particularmente util para conocer la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos en
pruebas vapidas-consolidadas.
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Skempton propone la férmula:
u=pBlo3+ A{ ol - &3)]

como medio para la valuacion de w. los coeficientes A y B, que aparecen en la expresion
pueden obtenerse experimentalmente en una prucba rapida-consolidada y o3 y ot se
escogen. en general, de manera que representen ¢l cambio de esfuerzos principales que
tenga luzar en el problema bajo estudio.

Considérese un clemento de suelo en equilibrio bajo una presion exterior p ejercida en
todas direcciones; se considera a la muestra totaltmente consolidada bajo esa presion, o
sea. obra sobre la estructura del suclo. Si los esfucrzos varian se tendrd un incremento ot
en el esfuerzo vertical y otro, o3, en ¢l esfuerzo lateral. Estos incrementos de esfuerzo
pueden considerarse aplicados en dos etapas,

p 63 G¢1- 03 pt g
o & J
0 p u=
1 PRSI ¢ u1 \/_,QB + u2 = PR3 Pk o3
! Tuiruz
| T T T
o) 03 o1 ¢3 pt ol
iera. etapa 2da. etapa

Etapas consideradas en la variacidn de los esfuerzos actuantes en un elemento de suelo.

En la primera etapa sc sujcta al elemento a un incremento de presion 63, igual en todas
direcciones; en la segunda ctapa, actia un esfuerzo desviador ol - 03. Esos incrementos
de esfuerzo exterior produciran en el elemento las presiones neutrales Aul yAu2,
respeciivamente.

E] coeficiente B se define como la relacién que existe entre el aumento de presion
neutral en la primera etapa y el aumento de esfuerzo exterior en esa etapa:

los coeticientes A y B pueden analizarse también tedricamente de la siguiente forma:
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en la primera ctapa, al aplicar 03, el esfuerzo efectivo comunicado a la estructura del
suelo es:

A3 =Ao3 -Aul

Si ce representa la compresibilidad de la muestra del suelo, es decir, la deformacion
volumnétrica unitaria por unidad de presion actuante, el decremento de volumen de un
volumen Fnr de suelo estd dado por:

AVm = ce Vm @63 - Aul)

por otra parte, si ¢f es la compresibilidad del conjunto fluido, agua + aire, que ocupa los
vacios del suelo y » la porosidad de éste, el mismo decremento Vm podrd también
expresarse:;

AVm = cfn VmAul
pucs lo que la masa de suclo se comprime debe ser precisamente lo que se comprima el
conjunto agua +- aire que ocupa sus vacios, ignalando se obtiene:

ce (Ao3 -Aul) = cfndul

1 + n{ct/ce)

en suclos totalmente saturados cf’ es mucho menor que ce, pues ¢l agua es practicamente
incompresible, por lo que B debe resultar igual a 1. Por el contrario, en un suelo
totalmente seco cf es mucho mayor que ce, pues el aire es mucho mas compresible que la
estructura del suclo, por lo que B debe resultar muy cercano & cero, en suclos
parcialmente saturados B varfa entre cero y uno dependiendo del grado de saturacion.
Skempton reorta una arcilla en que, para Gw < 80%, el coeficiente B se mantiene menor
que 0.2, pero para grados de saturacion arriba del 80%, la variacion se hace muy abrupta,
creciendo B muy rapidamente.

Para un suelo dado ¢l coeficiente A varia con los esfuerzos v las deformaciones.En la
tabla siguiente aparecen algunos valores experimentales de A, medidos en el instantc de
la falla de muestras del suclo mencionado.

TIPO DE ARCILLA A
Axcilla de alta sensibilidad 34 al 1/2
Axcillas normalmente consolidadas 172 a1
Arcillas arenosas compactadas 1/4 a 3/4
Arcillas ligeramente consolidadas 0 al2
Gravas arcillosas compactadas -1/4 a 1/4
Arcillas fuertemente preconsolidadas -1/72 a 0
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5.0 PARAMETROS PARA LA DETERMINACION DE LOS ASENTAMIENTOS.

«~ ASENTAMIENTO,

Cuando actia una carga vertical “sobre la superficie del terreno, se presenta
asentamiento. Esto no es del todo sorprendente porque, como se sabe por mecénica. el
esfuerzo provoca deformacion y la aplicacion de Ia carga provoca despiazamiento. Se
debe recordar, sin embargo, que el suclo se puede asentar por razones diferentes a las
cargas externas las cuales pueden ser:

a) consolidacion por su propio peso,

b) desecacion natural o debida a algiin proceso industrial,

¢) inundaciodn,

d) ataque quimico,

e) descomposicion orgdnica natural o a causa de algiin agente externo,

) hundimiento regional provocado por el bombeo de agua, petrdleo o gas natural,

g) sismos, voladuras o vioraciones,

h) alivio de esfuerzos,

1) bombeo de agua para alguna construccién cercana,

J) erosion subterrdnea o derrumbes,

El asentamiento provocado por las cargas superficiales se atribuye tradicionalmente, a
las causas siguientes:

ASENTAMIENTO ORIGINAL, se debe al cambio en los esfuerzos cortantes en la
masa del suelo. Esta deformacién es analoga a la flexién de una viga; ocutre con la
rapidez, el volumen del cuerpo que soporta la carga permanece virtualmente inalterado. A
medida que el 4drea cargada se asienta, la superficie alrededor de esta se eleva en una
cantidad que equilibra el velumen de hundimiento.

COMPRESION INMEDIATA, también conocida como compresion inicial, se observa
en los suclos no saturados debida a una reduccion rdpida del volumen de vacios. Los
esfuerzos a la compresion [a provocan y va acompafiada por un rapido incremento de los
esfuerzos efectivos.

COMPRESION O CONSOLIDACION PRIMARIA, se debe a la reduccion gradual del
volumen de vacios bajo esfuerzos efectivos variables. Es un cambio lento provocado por
los esfuerzos de compresion bajo la influencia de las presiones de poro gue resisten una
reduccion mas rapida de volumen.A medida que avanza la consolidacidn, se disipan las
presiones de poro. La consolidacion piimaria comienza justo después de la compresion
inicial y términa por definiciéon cuando las presiones de poro son insignificantes.

COMPRESION O CONSOLIDACION SECUNDARIA, la causa es la reduccion
gradual de volumen del suelo bajo esfuerzos efectivos constantes. Esta fase comienza
cuando las presiones de poro se vuelven aproximadamente cero y se supone que continua
para siempre. Se debe a la deformacion lenta de los contactos entre las particulas de
arcilla, que se encuentran bajo la influencia de los esfuerzos cortantes, creados por un
sistema de esfuerzos desiguales. Sin embargo , se cree que las arenas y otros suelos
granulares no estan sujetos a consolidacion secundaria,
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DESLIZAMIENTO SUPERFICIAL, asociado a falta de resistencia por baja presion de
confinamiento; se debe al ajuste continuo respecto al cambio de esfuerzo cortante bajo
esfuerzo efectivo. '

El deslizamiento superficial (creep) se debe a la deformacion plastica de los contactos
entre las particulas de acilla. Se cree que los suelos granulares no experimentan
deslizamiento superficial.

Generalmente se supone que de estas cinco causas que contribuyen al asentamiento, las
cuatro primeras se pueden precedir como entidades separadas mediante estimacién vy,
luego, sumarlas para tener el gran total. En los casos en que una o mdas se dejen fuera,
usualmente se permiie una tolerancia en los cilculos para que explique la omisién. La
quinta causa generalmente no se maneja, no tratando de predecir su valor, sino tratando
que no ocurra.

- Teoria de Terzaghi, de la Consolidacion.

Considérese una capa o dovela horizontal de suelo homogéneo y saturado, de baja
permeabilidad, donde el esfuerzo vertical se acaba de incrementar en Aov. Ver figura,
como ¢l agua es casi de 1000 a 10 000 veces menos compresible que el suelo, la
estructura del suelo cederd, dejando virtualmente que toda la presién aplicada sea tomada
por el agua en los poros. El agua de los poros a presién sera forzada a desplazarse a las
superficies superior e inferior, representada por xx' e yy' en la figura.Fl agua en la mitad
superior del suclo (espesor H) drenaré hacia xx', en tanto la que se encuentra en la mitad
inferior del suelo (también espesor 1) drenard hacia yy', siendo H la trayectoria maxima
de drenaje. A medida que emigra el agua, la presién de poro disminuird, pero en todo
momento:

trayectorias de
drenaje Z

S
y/
RN

}f
Ov

ov = gV + ue

en dondeflov' es el cambio en el esfuerzo transmitido a Ia estructura del suelo (esfuerzo
efectivo o intergranular) y ue es el exceso dela presién de poro o presién restante.
Inmediatamente después dela cargalov' =0 y ue = ov.
A ov' se incrementa progresivamente y uc disminuye hasta que al final,Aov' =fov y ue =
0.

A medida que ue disminuye por el drenaje del agua, el suelo se comprinie.
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La ecuacién que correlaciona ue, z y t es:

en donde,
k
CV = mmmmnsnnae
mv &w

cv es igual al coeficiente de consolidacién y esta en unidades de (longitud)2/tiempo y se
supone que es constante, k €s el coeficiente ‘de permeabilidad en la direccién vertical, mv
es el coeficiente de compresibilidad volumétrica y & el peso volumétrico del agua.

Las ecuaciones anteriores se asocian con la emancipacion de la mecdnica de suelos, de
la sitvacion de la informacién empirica vagamente conectada, a la de una rama de la
ciencia de la mecénica, la cual es capaz de andlisis matematicos rigurosos. Estas
ecuaciones, desde que por primera vez fueron propuestas por Terzaghi (1923) han
modificado profundamente la practica y la ensefianza de la ingenieria de suelos aunque,
en ocasiones, de manera adversa. Las condiciones de fronteras aplicables al problema de
la fig. requieren de que en todo momento ue sea cero a lo largo de xx' e yy', méxima en la
parte media, y de valores intermedios entre la parte media y las capas superior e inferior.
Asimismo la deformacién maxima a lo largo de xx' e yy' y minima en la parte media. En
cualquier ticmpo particular t, la compresion total del elemento de suelo de espesor 2h,
dividida entre su compresion ultima, da el "grado promedio de consolidacién" designado
con U. U es cero en el momento de la aplicacion de la carga (t = 0) y se incrementa con t,
aproximéndose asintoticamente al valor maximo de uno.

La solucién de la ecuacién de correlacion se expresa convenientemente en la forma

en donde I es la mitad del espesor de Ia capa o trayectoria méxima de drenaje, y Tv es un
factor de tiempo adimensional. La relacion de U a Tv dada en la ecuacion de correlacion
ilustra y resume la teoria de consolidacién de Terzaghi.

Esta relacion se demuestra en una grafica grado de consolidacion U vs factor de tiempo
Tv a escala semilogaritmica,
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- Determinacion de los pardmetros.

Habiendo obtenido la relacion entre U y Tv, solo se necesita saber como determinar Tv,
De la ecuacién:

si se pudiera determinar el valor de cualquier expresion por la cual se multiplica t en la
ecuacion , luego para cada t se podria encontrar Tv, y conociendo Tv, se podria encontrar
U. Para lograr esto existen dos maneras posibles. Determinar cv mediante pruebas de
consolidacién utilizando las grafizas de compresion contra tiempo, o estimar los valores
de mvy k.

La primera es mas simple porque requiere sélo de pruebas de laboratorio. La segunda es
més compleja porque se debe basar fanto en la prueba de consolidacién de laboratorio
(para determinar mv) com:o en la prueba de permeabilidad de campo (para determinar k);
no obstante es mucho més apropiada para predecir la velocidad de asentamients en los
problemas reales.

Una vez que se conoce cv, para la arcilla, puede usarse la ecuaciéon para Tv vy la
grafica grado de consolidacion vs factor de tiempo, para hacer la grafica de la relacidon
tedrica del tiempo al asentamiento, o la consolidacién primaria para cualquier estructura
situada arriba del estrato de arcilla.

Tomando como base los datos de la prueba de consolidacién, el coeficiente de
permeabilidad k de la muestra durante cualquier incremento de carga dado, puede
calcularse por medio de la ecuacion:

k = cv&wmy

en la ecuacién presentada, puede valuarse el coeficiente de compresibilidad volumétrica
my Ccomao:;

An €~ € 1
MV = rormmen 5 csssiis sesaes

i\p L +e p-p,

1 ¢, - €, av
MV = =svmsos mmmoemn 5 eceeeaes

en la que:
€,- €
av = -m---e-
pl - po

el coeficiente de compresibilidad se define como la relaciéon entre el cambio en la
oquedad y el cambio en los esfuerzos efectivos para el incremento de carga dado.
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Ahora bien, habra que hacer algunas acerca de los valores de k y H. En cuanto a k,se
ha observado que los valores derivados de las mediciones de campo pueden ser mucho
mayores que los resultados de las pruebas de laboratotio. Las formaciones sedimentarias
y especialmente los depositos fluviales irregulares, se componen frecuentemente de
capas de arcilla de baja permeabilidad que estdn intercaladas con vetas de limo y de arena
de mucho mayor permeabilidad. Debido a su poco espesor, las vetas no siempre se
distinguen durante las investigaciones de campo y, ademas, pueden existir inclusiones
extensas de material permeable que se pasan por alto debido a que se localizan totalmente
entre los sondeos. Asimismo pueden estar presenies raices y otros restos organicos
descompuestos rclativamente permeables.

Asimismo, existen dificultades al determinar €l valor de H. Originalmente H se defini6
como una mitad del espesor de Ja capa de suelo en consolidacién, ya que se habia
establecido que era igual a la longitud de la trayectoria maxima de drenaje dentro del
suelo. Este hecho se basé en la suposicion de que el suelo es homogéneo, en cuyo caso
las trayectorias de flujo serfan como las mostradas en la siguiente fig. a,

T4 o )
JIl H Vil

las flechas sefialan las trayectorias de drenaje del agua, segin se supone en la derivacion
j gua, _

de la teoria de Terzaghi,

pero de hecho, el flujo podria ser algo como lo mostrado en la fig. b,

AVERR A P, A R ANGD
™ ¢%¢ T
SN ij\b\l-\b\b\lﬁl'\;\l [

en esta figura se muestra como podria ocurrir en un problema de campo. ( A qué es igual
H),
donde la longitud maxima de la trayectoria de drenaje a través de la arcilla es mucho
menor que la mitad del espesor geométrico del suelo compresible.Considerando que H se
encuentra elevada a la segunda potencia , la posibilidad de subestimar Tv por ignorar el
efecto de las trayectorias tan cortas, como las de la fig. b se vuelve ain mas critica.

Las incertidumbres en k y H se pucden abordar mediante uno de los métodos
sighientes:

a) 1 se conoce por los sondeos, de modo que k también se debe medir en el campo a fin
de incluir el efecto del material permeable.

b) k se conoce por las pruebas de campo, pero uno no esta seguro en cuanto a H.

¢) No hay seguridad en cuanto a la relacion k/H2.
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De las tres posibilidades, la primera es la mas conveniente y la ultima la que tiene
menos artificios. En el primer caso se puede tomar la teoria de consolidacion y predecir
utilizando cv que se calculd mediante la expresion . En el segundo de los casos o tercer
caso uno estd forzado a rechazar toda la teorfa de consolidacién y, en lugar, adoptar el
método puramente empirico de un relleno de prueba para las predicciones de tiempo.

Otro punto que se debe tomar en cuenta, es que k disminuye durante la consolidacién, a
causa de que los poros a través de los cuales fluye el agua se¢ vuelven més pequefios. En
las pruebas de consolidacion en laboratorio, el valor de cv, el cual es proporcional a k, se
observa frecuentemente que disminuye en un factor de 2 o mds. Las pruebas de
permeabilidad en campo realizadas antes y después de la consolidacion han indicado, sin
embargo, una disminucion de k de hasta casi 10 veces.

- Consolidacion Secundaria.

La curva de consolidacién obtenida para un incremento de carga dado en una prueba de
consolidacion difiere de la relacion tedrica en las etapas avanzadas del proceso. Mientras
que la curva tedrica se aproxima a una asintota horizontal correspondiente a 100 por
ciento de consolidacion, la curva real se apréxima a una tangente inclinada con una
pendiente aproximadamente constante, si el tiempo se dibuja a escala logaritmica, la
porcion del asentamiento total que se produce de acuerdo a la ecuacion presentada por
Terzaghi y con las suposiciones en que ésta se basa se llama consolidacién primaria. El
asentamiento adicional se llama consolidacion secundaria.

La rapidez de la consolidacién secundaria puede expresarse por el coeficiente de
consolidacién secundaria:

Ct es, entonces, igual a la pendiente de la porcién recta de una curva e - log p, v es
conocido como el indice de compresion secundaria. Numéricamente, es igualal valor de e
para un ciclo del tiempo en la curva.

El valor de Ct para los suelos compresibles normalmente consolidados aumenta, en
general, con la compresibilidad y, por lo tanto, con ¢l contenido de agua, Aunque la
amplitud de variacién de los valores para una himedad dada es extremadamente grande,
la relacion da un concepto del limite supeiior de la rapidez del asentamiento secundario,
que puede anticiparse si el depdsito estd normalmente consolidado, o si el esfuerzo
afiadido por la construccion propuesta va a exceder apreciablemente la carga de
preconsolidacion. Es probable que la rapidez sea mucho menor si la arcilla esta
intensamente preconsolidada, o si el esfuerzo después de la carga, es comparado con la
presién de sobrecarga previamente existente. En la rapidez, también influye el tiempo
durante la cual haya actuado la carga, la existencia de esfuerzos cortantes, y el grado de
alteracién de las muestras.

Los efectos de estos factores diversos todavia no se han valuado adecuadamente.
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- Médulo de Compresibilidad (Pardmetro "' D ").

Habiendo descrito la ecuacién de Terzaghi de la consolidacién para flujo vertical, la
cual la habiamos considerado en funcion de Tv:

U% = [(Tv)
donde Tv es igual a:
cv k t
Tv= -ecreme- t = {---ee- } e
H2 mv&w H2
1
SI my = ~o--e--
D

donde D = Médulo de compresibilidad, y sustituyendo en la ecuacién para la obtencién
de Tv nos queda:

los dos parametros D y mv se refieren a la misma propiedad del suelo, D es el reciproco
de mv.

Excepto para las pruebas de campo a gran escala, la mejor manera de determinar D es
efectuando las pruebas de consolidacion en el laboratorio. Los métodos indirectos para
estimar D con pruebas sencillas, como por ejemplo a partir del contenido de agua. que
utilizan relaciones empiricas que dan sélo ordenes de magnitudes, las cuales se pueden
utilizar para hacer estimaciones preliminares aproximadas del asentamiento, pero no para
disefiar. .

En la prucba de consolidacion, por cada incremento en el esfuerzo vertical ov' cambia
la deformacién unitaria vertical de  .El valor de D correspondiente al promedio de los
esfuerzos verticales iniciales y finales aplicados se calcula con:
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- Coeficiente de Compresibilidad ( Pardmetro Cc)

El método del modulo de compresibilidad es bastante obvio porque se desprende de una
premisa comin de mecénica, es decir, que la deformacion unitaria es proporcional al
cambio en el esfuerzo. Las razones del método del coeficiente de compresibilidad son, sin
embargo, menos cvidentes. Se basan en la teoria de que, en arcilla normalmente
consolidada, la relacién de vacios varia linealmente con el logaritmo del esfuerzo de
consolidacion. Esta teoria estd respaldada por los resultados de los experimentos y ha
contribuido a la mecénica de suelos desde los afios treinta.

Ia determinacion del valor se hace apartir de la misma prueba de consolidacion con la
que se determina el parametro D, pero los resultados se grafican de manera diferente. La
relacion de vacios e vs logaritmo de p, la grafica debe generar una linea recta cuya
pendiente tiene un valor absoluto de Cc,

El método mas seguro de obtener Ce es efectuando Jas pruebas de consolidacion y
graficando en seguida los resultados como se indico, donde Ce se define por la ecuacion:

se ha descubierto (Skempton, 1944) que Cc estd intimamente relacionado al limite liquido
de las arcillas sedimentarias normalmente consolidadas. La relacién entre las dos

cantidades es aproximadamente:
Cc = 0.009 (wl -10)
en la que wl se expresa en porcentaje.

Ahora bien, de la fig.

P O A d
o (510)

. . . . Lt /_
Arcilla A H /// 1
— '/

* A
- wy . .
.‘ - ' . .

- . -
- D -

se muestra una seccién transversal de un manto de arcilla de espesor I, quedando la
mitad de su espesor situado a la profundidad D, debajo de la superficie original del
terreno. La presion eféctiva originada en el punto A es igual a po, y el aumento de presion
es p. Larelacion de vacios inicial de la aicilla es eo.
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También se muestra un elemento prismdtico que contiene al punto A, puede suponerse
que el elemento consiste de materia sélida, que tiene una altura igual a la unidad y un
volumen de vacios con una altura adicional equivalente a eo. La altura total del elemento
e, por lo tanto, 1 + eo.

Si la relacién de vacfos disminuye una cantidad Ae debido a la consolidacién, la
deformacioén unitaria del elemento es Ae/(1 + eo). Suponiendo que esta deformacion
unitaria es constante en todo el espesor del estrato de arcilla, la disminucién de espesor
del manto, o el asentamiento S arriba del punto A, lo da la ecuacion:

esta ecuacion es general siempre y puede usarse para calcular el asentamiento, siempre
que se conozean la relacion de vacios inical y su cambio. Si la arcilla est4 normalmente
consolidada, de acuerdo a la siguiente ec:

10 po
sustituyendo esta cantidad en la ecuacion para la obtencién del asentamiento obtenida se
encuentra la siguiente expresion para el asentamiento de la superficie del terreno arriba
del punto A, débido a la consolidacién de un manto normalmente conselidado de espesor
H:

Para la seleccion del tipo de cimentacién mds conveniente de acuerdo a las
caracteristicas mecénicas del suclo de desplante, y para que los asentamientos tanto
totales como diferenciales, queden dentro de los limites permitidos segin el tipo de
estructura, se pueden seguir los siguientes lineamientos en base a Ce.

a) Usar zapatas aisladas en suelos de baja compresibilidad Cc menor a 0.20 y donde los
asentamientos diferenciales entre columnas puedan ser controlados.

b) Cuando se encuentren suelos con compresibilidad media Cc entre 0.20 y 0.40, para
mantener los asentamientos dentro de ciertos limites, conviene emplear zapatas continuas
rigidizadas con vigas de cimentacion.

¢) 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 indice de compresion Ce desde 0.2 hasta
mas de 0.4
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- Cimentaciones en arenas y gravas.

Si un cimiento de ancho B esta desplantado a una profundidad Df dentro de un manto
muy potente de arena o grava, la capacidad de carga de ese cimiento podrd estimarse
haciendo uso de las férmulas que proporciona la teorfa de Terzaghi. Para el caso de un
cimiento muy largo, dicha capacidad a la falla, sera por lo tanto:

qc = & Df Ng + 0.5& BN&

puede verse que, en esencia, la capacidad de carga Gltima de un cimiento poco profundo
en arena a grava depende de los siguientes conceptos.

a) la compacidad relativa de la arena, que se refleja en el valor del dngulo de friccion y,
por ello, en los valores de los factores de capacidad influye muy poderosamente en la
capacidad de carga, pues N& y Nq aumentan muy abruptamente cuando la capacidad de
carga llega a valores altos. El mejor método practico para determinar la compacidad
relativa de un manto de arena es quizd la prueba de penetracion estandar descripta
anteriormente. Cuando se trate con arenas muy finas situadas bajo el nivel fredtico el
valor de N dado por la prueba de penetracion estandar resulta mayor que el que se tendria
con arena seca, debido a la baja permeabilidad de la arena, que impide que el agua emigre
a través de los huecos al producirse el impacto. Los valores obtenidos en la prueba en
estos casos (N') se corrigen seglin la expresion siguiente, propuesta por Peck, Hanson y
Trornburn, '

N =15+ 05 (N'-15) = (N'+15) /2

la correccidn anterior solo se hace si N>15.

Finalmente, es de sefialar que en los casos en que existan gravas o boleos en el suelo,
los resultados de la prueba de penetracion no suelen ser representativos de la compacidad
de los mantos, pues uno de aquellos elementos puede detener el penetrémetro, aumentado
ficticiamente el niimero de golpes. En estos casos la compacidad es mucho mas dificil de
determinar por métodos simples.

b) La posicion del nivel de aguas fredticas. En general, el peso especifico de cualquier
arena no sumergida oscila entre limites muy préximos, sea la arena seca, himeda y
saturada. Pero st la arena esta sumergida bajo el nivel fredtico. El valor de & se reduce
sensiblemente a la mitad, lo cual se reflgja de inmediato en la capacidad de carga tltima
obtenida. Asi por ejemplo el valor de la sobre carga (obtenida) al nivel de desplante &
Df, deberd calcularse teniendo en cuenta la condicion de ese material de modo, que se
esta parcialmente o totalmente sumergido, se adopte el valor de &'m.

¢) La profundidad de desplante, Df, también influye en la capacidad de carga, no existe
ningun criterio fijo para establecer aprioristicamente la profundidad de desplante que
debe utilizarse en un proyecto dado, sin embargo, es posible mencionar algunas acerca de
la profundiad especifica. Por muy bueno que sea un terreno de cimentacidn, no conviene
cimentar demasiado supetficialmente, pues ello conduce a estructuras con poca
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resistencia a fuerzas laterales; un valor del orden de 1.0 mts. debe verse como un minimo
recomendable; este valor pudiera rebajarse a otro del orden de 0.50 mits. en caso de que el
suelo fuera extraordinariamente firme y la estructura ligera.

El disefio de una cimentacién poco profunda construida sobre suelos friccionantes es
particularmente complicado cuando se atiende al aspecto de asentamientos de la
estructura.

El asentamiento de una zapata desplantada en arena dependerd, como es natural, de las
caracteristicas esfuerzo-deformacion de esta, en especial de la rigidez que presenta a los
esfuerzos cortantes, la cual depende del confinamiento del material y de su propia
compacidad. El primer concepto aumenta en forma toscamente lineal con la profundidad
en una arena, por lo que la mencionada rigidez seguird una ley méds o menos similar.
Teniendo en cuenta que, como se dijo, el peso especifico de una arena sumergida es del
orden de la mitad del no sumergido, puede concluirse que el aentamiento bajo una zapata
en arena sumergida se duplicard aproximadamente respecto al valor en la misma arena no
sumergida, debido a que la presion de confinamiento en el primer caso depende del valor
&m en vez del de &m y por ello la rigidez del material al esfuerzo cortante se reduce
practicamente a la mitad.

A igual presion de contacto de una zapata en arena, el asentamiento crece al crecer el
ancho de la zapata, si bien, con bastante lentitud; la razén es que la rigidez ante esfuerzos
cortantes va siendo més grande.

‘

- Arcillas homogéneas.

En lo referente al aspecto de capacidad de carga, las cimentaciones poco profundas en
arcillas homogéneas, quiza la teoria de Skempton se la mas completa para la aplicacién
del caso en estudio, pero la teorfa de Terzaghi proporciona valores muy similares de la
capacidad de carga. En cualquiera de los dos casos, la expresion a usar es del tipo de:

qc = ¢Nc + & Df

la capacidad de carga Gltima depende ahora esencialmente de la cohesion del material y
de la presidn actuante al nivel de desplante (& Df). El ancho del cimiento no interviene si
se aplica la teoria de Terzaghi y su intervencion es indirecta ( a través de la relacién de
D/B ) en la teorfa de Skempton.

El valor de ¢ puede obtenerse de una prueba triaxial rapida, que es la que mejor refleja
dentro de un criterio de trabajo con esfuerzos totales, las circunstancias de la cimentacién,
en que la etapa inicial antes de la consolidacidn, suele ser la mas critica. Frecuentemente
suele usarse como alternativa la prueba de compresién simple, algo mds sencilla y répida
de ejecucion; sin embargo, hay ciertos aspectos que hacen preferible la prueba triaxial
répida, cuando la disponibilidad de equipo y otros factores hagan posible su realizacion.
En general la prueba de compresion simple proporciona valores de la resistencia del suelo
(cohesion) algo inferiores a los de una prueba rapida; la razén estriba en la falta de
soporte lateral que se tiene en una prueba de compresién simple, lo que hace que
cualquier fisura o cualquier irregularidad estructural se refleja en el resultado de la
prueba.
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La capacidad de carga en arcillas homogéneas depende también, de la presién existente
al nivel de desplante ( & Df). En este caso existe una diferencia importante en el calculo,
segin la cimentacidon sea no impermeable, cuando el nivel de desplante este abajo del
nivel freatico.En el primer caso, al nivel de desplante se habra aliviado al terreno en una
presién que es total correspondiente a esa profundidad; por el contrario, en una
cimentacidn permeable y por ello llena de agua hasta una altura igual a la del nivel
freatico, la descarga efectuada por la excavacién no incluye a la presion del agua, por lo
que el término & Df, debe representar a la presion efectiva y asi debe ser calculado, por
ello debera usarse el peso especifico sumergido en la parte del suelo bajo el nivel fredtico,
o bien debera restarse a la presion total al nivel de desplante, la presién debido al agua en
el mismo nivel.

Otro problema de las excavaciones en arcillas especialmente de las relativamente
profundas, es el que se refiere a la estabilidad de los taludes de las mismas y a los
movimientos verticales y horizontales que se producen en las zonas adyacentes a la
excavacion propiamente dicha.

Un aspecto muy importante en las cimentaciones poco profundas en arciltlas es el
relativo a los cambios volumétricos que ocurren en el suelo al variar su contenido de
agua, estas variaciones proceden por lo general de periodos de stigje y lluvias, aunque
aveces son causados por factores mas limitados, como riego de ciertas éareas o la
existencia de hornos y calderas inadecuadamente aisladas. En édreas cubiertas de gran
extension el efecto es siempre mds notorio en los bordes que en el centro, lo que se
traduce en movimientos diferenciales que causan dafios progresivos.

Los cambios volemétricos son maximos en la superficie del suelo y nulos en la
profundidad correspondiente al nivel fredtico, cuando este no aparece dentro de la zona
sujeta a cambios, la profundidad de esta zona es muy variabie, dependiendo de los
factores que provoquen la variacién y de la naturaleza del suelo.

La profundidad de desplante debera de quedar siempre bajo la zona sujeta a cambios
volumétricos, cuando esta pueda ser determinada. Si esto Ultimo no es posible, el
problema ha de ser resuelto con criterio y experiencia cefiidos a las condiciones locales.

En cimentaciones poco profundas en arcillas homogéneas el problema de asentamientos
por consolidacién suele ser un factor dominante en su comportamiento, de manera que la
presion admisible desde el punto de vista de la resistencia del suelo queda limitada por el
valor que produzca el maximo asentamiento tolerable para la estructura que desea
cimentar.

Los asentamientos por consolidacién se calculan recurriendo a la teoria de
consolidacion de Terzaghi ya expuesta, calculando los asentamientos que coiresponden a
cada elemento de la cimentacién pueden obtenerse los asentamientos diferenciales, que
son los que a fin de cuentas suelen interesar al proyectista de la estructura. En el calculo
del asentamientos por consolidacién sélo deben intervenir las cargas muertas y las vivas
permanentes, pues las cargas accidentales o transitorias actian un tiempo pequefio en
comparacion al requerido para influenciar un proceso de consolidacién.
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- Cimentaciones en lirnos.

La prueba de penetracién estandar suele utilizarse para determinar la consistencia de los
limos, se considera que si el nimero de golpes en la prueba es menor que 10 los limos
son sueltos o suaves e inadecuados para soportar cimientos. Cuando N es mayor que tal
limite se considera que el material puede servir para los efectos sefialados y, en tal caso,
la cimentacion se calcula con los procedimientos indicados para las arenas, si el limo es
no plastico. O con los procedimientos indicados para las arcillas si es plastico. En el caso
de los limos normalmente consolidados bajo el nivel fredtico, los asentamientos
constittuyen un problema de importancia comparable al que se presenta en arcillas; su
calculo puede hacerse a partir de la teoria de consolidacion de Terzaghi con base en las
correspondientes pruebas de laboratorio.

En muchos limos, la resistencia al esfuerzo cortante es debida, ademas de la friccién
entre las particulas a algo de cohesion producida por ejemplo, por un cementante. La
mejor manera de determinar esa resistencia al esfuerzo cortante es recurrir a la realizacién
de pruebas triaxiales, que permitan definir claramente la envolvente de resistencia del
material. La prueba de compresién simple puede dar valores muy exagerados de la
cohesion del material, a causa de la compresion existente entre las particulas, debida a la
presion capilar del agua intersticial y que, por lo tanto, es una resistencia debida a la
friccion. La contribucion real de la cohesion y de la friceion producto de presion capilar
puede ponerse de manifiesto en la prueba de compresién simple repitiendo esta con
espécimenes totalmente sumergidos en agua, si el espécimen se derrumba o su resistencia
es mucho menor que la del espécimen probado en el aire, quedara establecido que lo que
aparentaba ser cohesidn es, en realidad, resistencia por friccion desarrollada por tension
capilar en el agua.

- Cimentaciones en suelos estratificados.

Todas las teorfas de capacidad de carga expuestas anteriormente, y aplicadas a
diferentes casos expuestos son validas tnicamente para suelos homogéneos; la
estratificacion plantea un problema de heterogeneidad en principio no resuelto.

Los casos mas frecuentes de estratificacién en la practica son aquellos en que un estrato
de arcilla firme se presenta sobre otro de arcilla suave poco resistente.

En estos casos, ¢l efecto de la estratificacion es una distorsién en la superficie de falla,
que tiende a crecer en el estrato débil y a tener desarrollos minimos en el mas fuerte.
Obviamente, para que lo anterior suceda es preciso que la frontera del estrato débil no
este muy lejana del desplante del cimiento, en caso contrario, no se sabe muy bien cual es
el efecto de la presencia del estrato débil, pero su efecto va haciendose de menor
importancia, seglin la separacién aumenta al grado que cuando la separacion es del orden
de 2|B, el efecto de su presencia es practicamente despreciable.

Si los estratos no son puramente cohesivos, en este caso la estratificacion puede
ignorarse, calculando la capacidad de carga del cimiento sobre un suelo ficticio
homogéneo, obtenido promediando proporcionalmente valores de los parametros de
resistencia de los dos estratos. Sin embargo, para poder hacer esto es necesario que las
caracteristicas de los dos estratos no scan demasiado diferentes, en cuyo caso el promedio
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no tiene sentido. Sucle considerarse que ya no puede promediarse valores que difieren
entre si mds de un 50% dentro de la profundidad significativa del cimiento.

-Resumen de Aplicaciones en base a la Teorias de Capacidad de Carga.

Resumiendo lo anteriormente expuesto, el criterio para sefialar a una teoria como
apropiada para un caso dado obedece tanto a la confiabilidad de la teoria en si, de acuerdo
con los resultados de sus aplicaciones précticas, como a la sencillez de aplicacion,

a) La teoria de Terzaghi es recomendable para toda clase de cimentaciones superficiales
en cualquier suelo, puediéndose aplicar con gran confiabilidad hasta el limite Df < 2B.

b) La teoria de Skempton es apropiada para cimentaciones en arcilla cohesiva (o =0),
sean superficiales o profundas, incluyendo el céleulo de capacidad de carga en cilindros y
pilotes.

¢) Puede usarse la teorfa de Meyerhof para determinar la capacidad de carga de
cimientos profundos en arenas y gravas incluyendo cilindros y pilotes, aunque ejerciendo
vigilancia cuidadosa, ya que en ocasiones se ha observado que proporiona valores muy
altos con respecto a los prudentes.
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7.0 ESTUDIQ DE UN CASO.

El caso que sigue se selecciono tratando de ilustrar el objetivo del tema presentado, en
el indicaremos los tipos de estudios realizados, los procedimientos utilizados, las
recomendaciones hechas por la compafifa que realizo los estudios, la toma de desicidon
acerca de la cimentacion y las condiciones que se presentaron durante su realizacion.

-Descripcion del sitio del proyecto.

En julio de 1992 se iniciarén los trabajos para la construccién de la planta
embotelladora La Victoria S. A de C. V., la cual se ubico en un terreno de 60,000 m2
localizado en El Parque Industrial El Florido localizado al noreste de la Ciudad de
Tijuana B. C., y a una elevacion de 76.50 m. sobre el nivel medio del mar.

Cerca del sitio se encuentran varias fabricas méquiladoras de contenedores, los cuales
son exportados a diferentes partes del continente. Una linea de Ferrocarriles Nacionales,
asi como también, dos canales a cielo abierto que capturan las corrientes intermitentes de

unos arroyos colindantes con el lugar de la obra.
La actividad agricola también predomina esta zona, ya que, cerca del lugar se dedican al
cultivo de olivos como también de hortalizas,

£l proyecto contemplo 24,313 m2 de construccion distribuidos en cinco edificios, una
nave de produccién y almacenamiento de 19,110 m2, un edificio de talleres de 2056 m2,
asi como, oficinas administrativas de 1557 m2 en dos plantas, un comedor en 396 m2 y
oficinas ejecutivas de 1200 m2 en dos plantas. El resto de la superficie estara ocupada por
jardinarfa, areas de maniobras, estacionamientos, una estacién de servicio y accesos al
complejo.

Las condiciones de disefio basicas para los edificios de produccién y almacenamiento,
asi como, el de taller; incluyeron cargas activas, de vientos y sismicas, ademés de cargas
muertas. Algunas otras cargas que fueran estaticas, dindmicas o de naturaleza cinética
serian consideradas como cargas auxiliares.

La cubierta de estos edificios deberia de soportar 50 Ib/ft2 distribuidas uniformemente o
una carga concentrada de un méximo de 200 lbs (sobre un drea de 1' x 1" localizada en el
centro del claro maximo.

La estructura estaria formada a base de marcos rigidoz capacez de soportar dichas
cargas, asi como, el peso adicional de un mezzaninne ubicado dentro de la nave y en el
area de produccidn. Los muros son de una combinacién de concreto (muros tilt-up) y
lamina de acero.

Los demas edificios se solicito se rigiéran por ¢l Reglamento de Construccion vigente
en la zona.

50




il il

1111 bl Qo0 CF8:] JVP3
Hypoes Q\%ﬂ\%ﬁ. .\‘N.NMW\KM \\%Q\ “
- oprian? W T o)A

_ 7 - ARe)

oprs vy YW e LY )

I B A T = S
e et B L e e et

. A R gl

NIRRT

e
o

RSB

\\i&ma%m\ 2058/ .

i
] \|ousnli op DA

o - -I.llllll.lal.lllll ”
~

1 | HOv3E SLVIS .
o L1314 HIQHOS _
L -
14 —
I a4 Ilmuﬁsm Tewsdun 10 -
gt
2
\lgpoog [pusdw)
e

7572 3)L InoLLyLS O10vY _
E1 L D) IVAYN S 0

g LI
BT RRg; 99995 Tt U

) oberg uTy m&.w\l,, P
wpEUIUR Y

% orog mMoguwy

T L ot S
¢ N i TR S TwN OTTHEYD
AENN e aos 3

3 5] 00 |, 1 WD YN

W /o aom, ST [ 208 R S vE3sOl LHOS
i & ! &v,, _J a J\ZD_PQ\/mwam
- ot LG N *rravi §0

LRI T e Y8 =% AL R
ey T e R o & e AR ‘
5 - = " SPREE; 3 l«.l/nu\,..u?_!,r J.«o.bh

..




“NOTEVoIEn 20 NY I

(Nv g 2118

3: AY. PISTACUES
ST LT T R AL e (T 1 \
W= 1 Eig %*@“ﬁgg@\
EEEi 6k EE | i w [
1= =
Al T . |
S| i dosr
|t st imar § L:L _I I - Finoaap ;
LR B T et
NN
éé . ‘\\ \\\ ,g
| i [y
: i \\E«f_:::f’«
, L NN
' ’ NN
ST NN
it SEEERE 8 =
i - - - ST RNE
il e N s (=
¢ DU =
B o e
| e e RE il
N BN N Lo :7' ' : ) ;—:?F :-‘_{
e | 1D
N o
AN e
i R 2

e[ [T Bt astiiies

—

Iy

T3 lg \%
\"

13

3

3y
0
! %
I} EJ

i

i

vew (RYERK PRODUCTION/DISYRIBUTION PACKITY

A
LA VICTORIA, 8.A. DE. C.Y,
THUAHA, MEXICO
SITE PLAN

Bz |

@ |

bevrege ity wmoonts,
HEE BorlhaMa bﬂ!:‘; Mniu

Atiea, Bawrpe 13
P MA-E B3 SR FETR R ]

2Onens

T Ao BT

o [

Ay | wem . T

fu| mpcaten moaicinical Mo
U T P bR

ra




Para la cimentacidn se creyo conveniente esperar los resultados del estudio de suelos y
en base a éste y las recomendaciones hechas por la compaiifa que lo iba a realizar tomar
la mejor opcion que satisfaciera las condiciones del suclo y las solicitadas.

-Condiciones del Subsuelo.

La compaififa contratista encargada del estudio se apoyo en la realizacion de 21 pozos a
cielo abierto. En la planta anexa se sefiala la ubicacién de cada uno de ellos, asi como, la
topografia del terreno.

Ios sondeos se realizarén en forma escalonada a fin de realizar ensayes de Penetracién
Estandar y determinar los pesos volumétricos del material encontrado a diferentes
profundidades, y a la vez facilitar la extracion de muestras alteradas y relativamente
inalteradas para su andlisis en laboratorio.

Los suelos descubiertos durante la exploracién corresponden a un valle de moderada
pendiente ascendente aproximadamente de noroeste a sureste en la que predominan los
suelos aluviales, tal como se muestra en los perfiles estratigraficos anexos.

Se observo que ha estos suelos se les anteponen, una capa de arcilla de color café
obscuro espesor maximo de un metro, que incluye en algunos casos una capa de material
vegetal en su superficie, asi como, rellenos artificiales producto de desechos de
construcciones aledaiias al lugar, el espesor de estos vario de 0.20 a 1.20 m. Esta arcilla
se clasifico como de alta plasticidad de mediana consistencia y demaciado porosa.

Subyace también una capa de color café claro constitufda por arenas arcillosas de
mediana a alta compacidad de un espesor méaximo de 3.0 m. hacia el lado oeste mientras
que hacia el este (aproximadamente del sondeo 12 al 20), este espesor se reduce € incluso
en algunas zonas no aparece.

Al sobrepasar los anteriores se presentan los suelos aluviales, constitu{dos por mezclas
de gravas en abundancia, arenas gruesas a medianas, boleos de hasta 16" de didmetro.
Estos wltimos se¢ obsservaron al influir en el nivel de aguas fredticas (NLAF.) él cual
aparecié entre los 2.0 y los 3.5 m. Segun se puede observar en los perfiles anexos.

Enseguida de los suelos aluviales se encontraron suelos de la formacioén San Diego
(Formacién Geoldgica localizada en el lugar) de color gris verdoso, muy compatos,
generalmente descubiertos a profundidades del orden de los cuatro metros. Las méaximas
y minimas profundidas logradas en la exploracién fuerén de 4.830 y 270 m.
respectivamente.

El nivel freatico en esta zona sc encontro demasiado alto, el cual es preducto de las

infiltraciones que forman la cuenca del arroyo Matantico colindante con el terreno, la
profundidad promedio a la que se encontro fue de 3.50 m.
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En vista del tamafio y las caracteristicas de los suelos aluviales encontrados, asi como, a
la alta densidad de los mismos, el potencial de licuacién se consideré muy bajo. En
relacion a los asentamientos se estimo que en base a los materiales encontrados éste seria
de 2 cms considerando el tipo de estructura a utlizar en la realizacion de la cimentacién.

Se anexan estudios de clasificacion de los suelos encontrados.

-Recomendaciones realizadas para las Cimentaciones.

Tomando en cuenta que la estructura a apoyar serian marcos rigidoz se recomendardn
dos tipos de cimentacién:

La primera utlizando zapatas aisladas, las cuales serian desplantadas a una profundidad
minima de 2.0 m referidas al nivel del terreno natural. Se consider6 que a dicho nivel se
podrian encontrar dos tipos de suelos, ¢l clasificado como arena arcillosa (SC) seguin lo
arrojado por las pruebas de laboratorio los cuales presentan compacidades medias.

Asi también, los suclos a encontrar serfan los depdsitos aluviales, sobre todo en la zona
este del terreno (aproximadamente a 1/3 de la superficie total del terreno, hacia el oeste),

En estos suelos se recomendo que seria necesario realizar un mejoramiento de por lo
menos 1.0m. Compactandolo hasta alcanzar un peso volumétrico seco de 1950 kg/cm3
como minimo.

La capacidad de carga que podra utlizarse en el disefio se estimo de 14 ton/m2, hasta
menos de la mitad del ancho del cimiento lo cual provocara una reduccion del 50%.

Debido a que el depbsito aluvial se encuentra sore la formacién geoldgica San Diego y
dada a la alta compacidad y consistencia que ofrece dicha formacion era posible utilizar
un sistema de cimentacion que transmitiera la carga de la superestructura directamente a
estos suelos por lo que se recomendo realizar pilotes en sitio, asi mismo, se recomendo
que estos se empotrasen por lo menos un metro en la formacién geologica,

El didgmetro minimo que se recomendo fue de 92 cms. Estos deberian ir ligados en la
superficie mediante contratrabes para rigidizar a la estructura y a la vez apoyar los muros
de concreto tilt-up, o en su caso, deberian utilizarse capitales los cuales serian el apoyo de
estos muros.

Se sefialo también que utilizando este sistema no hay necesidad de mejorar el suclo
encontrado para el desplante de la superestructura, La capacidad de carga a utilizar seria
de 85 ton. La longitud de estos variaria de acuerdo a los niveles establecidos para el
desplante de los edificios,
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a) En relacion a que se sefiala en el informe, que la formacion San Diego por sus
caracteristicas fisicas satisfacia los requisitos de capacidad de carga, ademas de que la
profundidad a la que se encontro cra relativamente corta. Ademas se penso que utilizando
los pilotes se evitarian el mejoramiento del material encontrado en el sitio, el cual se
tendria que hacer si se utlizaban las zapatas.

b) Debido a que el proyecto en general fue dividido en tres etapas para su entrega, las

cuales abarcaban lo siguiente:

Fase I, oficinas administrativas, edificio de talleres y nave de produccién en su
seccion de almacen.

Fase IT, nave de produccion términada y edificio de comedor.

Fase 111, oficinas ejecutivas,
se decidio adoptar el sistema de pilotes colados en sitio, ya que ofrecian un ahorro
considerable de tiempo en relacion a la construccién de las zapatas lo cual le represetaria
un ahorro de tiempo al contratista en relacion al programa de obra establecido para cada
fase.

¢) El contratista considerd que utilizando los pilotes, tendria un ahorro en los volumes
de extraccion de material para el desplante de la cimentacion, en relacion con las zapatas.

d) Aparentemente los pilotes ofrecian un cierto ahorro en cuanto a los materiales para
su realizacion,

el elemento que se utlizaria como apoyo de las columnas, asi como de los muros seria un
capitel.

-Condiciones que prevalecieron durante la realizacion de la cimentacion.

Debido a las solicitaciones del proyecto la compafiia contratista encargada de la
realizacion de las terracerias, se vio, en la necesidad de alzar terraplenes con material de
bancos cercanos al lugar de la obra para alcanzar las cotas de proyecto para cada edificio.
Lo que origino que la altura de los pilotes se modificara en mas dos metros. Los cuales se
considerardn en el programa de obra,

En relacién a la nave de produccion, una vez que se realizaron los trabajos de
terracerias y se emperardn las excavaciones asi también los trabajos para el colado de los
primeros pilotes, los ingenieros encargados de la obra observarén que lo que habian
considrado como un pilote, en realidad era una extension de las columnas que formaban
los marcos principales de la nave, ya que cstos s¢ considerarén empotrados en la base
(recomendacion hecha en el estudio de suclos) y se disefiarén como columnas con un
carga estatica en lugar de disefiarse en base a la friccién del material en contrado en el
lugar, recomendacion que no hiso el reporte. il elemento que se utilizaria como apoyo
para las columnas y muros seria un capitel, al no haber un elemento liga entre los
elementos de la cimentacion este trabajaria como una articulacion con momentos
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demasiado altos provocados por una excéntricidad generada por la falta de rigidez en la
unién de la cimentacion-estructura y las cargas dindmicas consideradas para el disefio de
la estructura,

Este hecho se debio a dos aspectos en particular:

- El contratista encargado de la obra civil se limito unicamente a la recomendacion que
le hiso el reporte, y no vio la limitacién de este hasta que se le presento el problema.

- El contratista encargado de la estructura nunca tomo en cuenta las condiciones del
sitio para el disefio de la estructura, ni el tipo de cimentacién que se utilizarfa para
apoyarla, por lo que la suposicién que realizé de una unién rigida nunca trabajaria de
acuerdo al disefio en las condiciones en que se encontraba,

-Conclusiones:

ante estd situacién, y después de andlizar lo sucedido se tomo la desicion de que las
columnas secundarias que formaban los marcos principales pasarfan hacer columnas
principales, esto con la finalidad de proporcionar mas elementos que rigidizaran la
estructura trayendo como consecuencia un aumento considerable de elementos de
cimentacion y la vez de costos, asi como, un retraso en el programa de obra.

Debido a los momentos tan altos que se registrarén al hacer la revisién del calculo
estructural de la cimentacién, se tuvo que aumentar la dimensién de los pilotes. Asi de
que lo que se supuso como un sistema que beneficiara en tiempo y costo habfa salido
contraproducente, ya que el aumento de seccidn trajo consigo retraso en el programa de
obra'y un considerable aumento en los costos estimados al aumentar €l volumen de
concreto y el acero adicional de refuerzo que se tuvo que afiadir.

Todos los imprevistos que se tuvieron durante la construccién y desarrollo de la
cimentacion : prolongacién del programa de obra, aumento del costo del proyecto, se
debio, como ya lo explicamos a la falta de vocacion para saber que debemos de obtener
en un estudio y como debemos de saber utlizarlo ¢ interpretarlos en relacién a nuestro
proyecto.

En este caso en particular pudimos observar dos cosas:

Un estudio que basa sus recomendaciones de cimentacion sin tomar en cuenta
parametros bésicos del suelo como son cohesion y friccion,

Un proyecto que se disefio muy independiente del lugar donde se iba a realizar.

Erd légico que al no haber considerddo las condiciones prevalecientes del lugar este
tuviera problemas durante su desarrollo.

Siempre debemos précticar la interaccion suelo-estructura, que en este caso no se estaba
presentando y muchas veces nos puede salir contraproducente ya que nos puede conducir
en muchas ocasiones hasta la cancelacion del proyecto en su totalidad.
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8.0 CONCLUSIONES GENERALES,

Se presentan algunas situaciones donde todas las pruebas en suelos, la teoria y los
antecedentes que se hayan reunido para un problema particular no nos proporcionan el
conocimiento suficiente que satisfaga todos los requisitos y ante esta situacion debemos
ser extremadamente conservadores.

Asi mismo, existen varias condiciones para las cuales es imposible obtener muestras
inalteradas debido, cuando menos a razones econdmicas. Algunas veces podriamos
fisicamente recuperar una muestra realmente inalterada, pero constarfa tanto como el
mismo proyecto.

Existen probablemente muchas circunstancias en las que resulta mejor tratar de
determinar las propiedades a partir de pruebas de campo a escala natural que atravéz de
pruebas muy sofisticadas. Ocasionalmente la importancia de un proyecto ¢s tal que se
justifica invertir gran cantidad de dinero para obtener mejores resultados y datos. En la
mayoria de los casos debe, sin embargo, establecerse algiin limite ya que son muchas las
casos donde es précticamente imposible recuperar muestras inalteradas, trayendo como
consecuencia que las muestras que se obtienen no son suficientes y no proporcionan
realmente lo que andamos buscando.

Dentro de esta busqueda de informacidn existen tres aspectos basicos que estan
presentes en la obtencion de los resultados que son: Perforacion, Muestreo y Ensaye.

Es frecuente que tengamos que decidir si la perforacion, muestreo y ensaye constituyen
el procedimiento basico para obtener la informacién, o si se debe recurrir a cierto tipo de
pruebas en el lugar. Es importante considerar que no es conveniente realizar
perforaciones, muestreo y ensayes muy elaborados ni tampoco pruebas de campo; sin
contar con bases firmes, que permitan definir los problemas que se presuponen puedan
resolver mediante estas técnicas.

Esto significa que cualquiera de estos procedimientos debe estar precedido en general
por suficientes investigaciones de cardcter mas general que permitan definir la
estratigrafia y las propiedades mas probables de los materiales y que se planteen dudas, si
las hay, los pardmetros a definir en cada investigacion en lo que al dep6sito se refiere.

Cabe hacer mencién, que en algunos lugares la estratigrafia y las propiedades generales
del sitio en revision se conocen también que es factible llegar directamente a realizar
pruebas de campo como una primera fase de proyecto, pero esto se justifica ya que otras
personas antes que nosotros han determinado las propiedades y la estratigrafia del sitio en
cuestion. Ahora bien, en sitios donde casi no haya informacién o no estemos
familiarizados, donde no se hayan hecho exploraciones preliminares, serfa mejor empezar
a atacar el problema con el equipo y técnicas mds sencillas que se puedieran conseguir a
fin de encontrar lo que hay ahi y obtener una idea mas general de sus propiedades.
Posteriormente, si no se aclardn las dudas con las propiedades generales, se podrdn
plantear preguntas especificas de los pardmetros del suelo que se relacionen con nuestro
proyecto y esto a su vez nos podré determinar la calidad de pruebas y muestras a realizar.

Es importante sefialar, que no se deben realizar investigaciones definitivas del subsuelo
después de haber hecho la exploracion preliminar previa que indique lo que hay en
general.
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Debe saberse en que consiste todas las etapas del proyecto que nos concierne, cuales
son los problemas especificos y todas las dudas que han de resolverse.

Por tanto para un mismo tipo de depdsito pero con distintos tipos de problemas
constructivos se podrian llevar a cabo operaciones ¢ investigaciones muy diferentes entre
si. Para un cierto trabajo se podrian recupar muestras inalteradas, en tanto que para otro
serfa necesario construir un terraplen de prueba, La decisién sobre estos procedimientos
debe hacerse a la medida que se avanza en la obra, un criterio preconcebido acerca de si
se deben hacer pruebas de campo u obtener muestras inalteras no es probablemente la
mejor manera de atacar el problema o los problemas.
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