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CAPITULO 1

EXPLORACION DEL SUBSUELO.

1.1. INTRODUCCION

La oonstruooi6n de cimentaciones es una de las artes ma's antiguas de

la humanidad.. Durante muchísimo tiempo, Bu teonologfa se bas6 en prinoi-

pios emprioos y la tran.miai&n de experienoias en forma de tradioi6n o-

ral, fue el dnioo sistema de que disponía un constructor para adquirir co

nocimientos. Esta situaoi6n perdurd hasta finales del siglo XVIII, cuan-

do Couiomb plantea su teoría para calcular la preai6n de tierras sobre e-

lementos de soporte en 1776.

Luego oontinu6 una lenta evoluoi6n basada en el empirismo, aunque

oreofa la necesidad de utilizar procedimientos más exaotos, a medida que

los edificios eran cada ves más altos. Los proyectistas no disponían de

una verdadera oienoia, que les permitiera realizar análisis del suelo y

poder así determinar su capoid.ad de oarga y sus asentamientos.

Con las Teorías de capacidad de carga (1920), el creciente oonooimi-

ento de los suelos y el mejoramiento de las t4cnicas de medioi6n de campo

se ha logrado el desarrollo de una metodología de proyeoto y oonatruooi6n

de cimentaciones muoha mae avanzada que ante..

Cabk indicar que se puede oonstruir y cimentar oon seguridad cual-

quier tipo de estructura, siempre que no h&ya limitaciones en el aspecto

eoondmico. En general, el ingeniero ha de hacer lo mejor que sea posible

con fondos limitados o llegar a una soluoión que ofrezca seguridad oone1

mínimo oosto. Además, la responsabilidad del buen funoionamiento de una -

oimentaoi6n recae sobre el que la proyecta, ya que el constructor no es -.

responsable del mal criterio que se haya seguido para di soñar el proyecto.

Loa fallos de la oimentaojón se prod.uoen, generalmente, por errores

de oonoepoi6n provocados por la ausencia de ezploraoidn de1elo. Aí6r-.

tunadamente, el hormig6n armado y el acero, poseen cierto grado de pias -

iioid.ad, que permite a los elementos de las estruoturas, absorber asenta -

mientos relativos de pequeña magnitud., sin que se prod.uzoan lesiones gra-

ves.
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1.2. DEPINICIONES

1) Estruotura.- Desde el punto de vista ingsnieril, es un conjunto de our

pos interaotuante8 transmisores de fuerzas.

2) Superestructura.- Es la parte de la estruotura que se oonatru.ye con

la finalidad, de ser utilizada por el hombre, sin preocuparse de o6mo se-

r& soportada.

3) Infrae.truotura.- Ea la parte ¿e una estructura situada generalmente

por debajo de la superficie del terreno y que es necesaria para apoyar

la superestructura en su emplazamiento y transmitir al terreno todas las

cargas a que da origen dioha superestructura.

4) La palabra oimentaoi6n puede significar:

— El terreno o rooa, en sitio, sobre el que se transmiten las cargas,

— El conjunto total de las partes estructurales de la infraestruotura —

por intermedio de las cuales se transmite al terreno o rooa que las so

porta, las cargas,

— La oombinaoidn de los dos conceptos anteriores.

5) Capacidad de carga.- Es el máximo esfuerzo que puede soportar el sue-

lo sin que falle su masa.

6) Asentamiento.- Ea el hundimiento de una estructura que se produce por

la oompresi6n y d.eforaaoi6n del suelo situado debajo de la misma. Si

el hundimiento no es uniforme, se produce el asentamiento diferencial.

1.3. PROPOSITO DE LAS CIMENTACIONES

Los motivos que inducen al diseño de oim.ntaoionea son:
1) Transmitir los esfuerzos que proporciona la superestructura al torre-

no, distribuyéndolo en forma tal que:

— No sobrepase la presi6n admisible del suelo,

— Los asentamientos diferenciales sean lo más pr6ximoa a cero,
— Los asentamientos totales no exedan de una magnitud pequeña admisi-

ble.	 e

2) Soportar los esfuerzos cortantes.

3) Soportar los esfuerzos de flexi6n.

4) Evitar el utilizar suelos blandos como parte del apoyo del oimiento,-

mientras el resto lo hace sobre roca.
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Fig, 1-1

1.4.1. ZAPATAS AISLADAS

3

5) Soportar la agre.i6n de compuestos qufmiooe presentes •n al suelo.

6) Soportar la preeidn del agua, cuando ésta exista.

1.4 . CLASIPICACION DE LAS CIMENTACIONES

Considerando ej. •mpotramiento en .1 terreno (h) y el ancho b d..l ci-

miento, fig. 1-1, las oimantaoiones se olasifioan en:

- Superfioial.s	 --<4

- Simiprofunda.
	

4 :	 < 10

- Profundas	 lo

Son elementos estructurales que soportan en forma independiente las

cargas que transmiten las columnas. Tienen una relaoi6n largo-ancho me-

nor o igual a 5- 5). Son el tipo de oimentaoi6n mas oomiln para adifi -
cios, debido a su bao costo y f&oil oonatruocidzi. Su ruso es aoonseja -

ble las siguientes oirou.nstanojas:

- Cuando el suelo tiene en su superficie una capacidad de carga adecuada,

- Cuando el suelo es poco compresible,

- Cuando el terreno es suficientemente homogneo,

- Cuando existe una modulaoi6n regular en los eeg.

1.4.2. ZAPATAS CORRIDAS

Son elementos an4logos a los anteriores, en los que la longitud su -

pera en mucho al anoho(>5). Soportan la carga de	 i,as: columnas ah

neadas en un mismo eje; generalmente se rigidizan con vigas de cimentaoj-
Sn. Se utilizan:
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- Cuando el suelo tenga una baja oapaoidad de carga,

- Cuando se tengan que transmitir grandes carga.,

- Cuando el suelo sea muy compresible,

- Cuando existe una moc&ulaoidn irregular de los ejes,

- Para cimientos de madianerfa,

- Para soportar elementos estructurales como diafragaas, muros de conten-

oión,oeramjentoa de elevado peso, estribos, pilas.

1.4.3. LOSAS DE QIENTACION

Soportan la carga de varias oolumnas no alineadas en un mismo eje o

todas las ooluinnaa de una estructura. Se utilizan losas de cimentación

- En terrenos de baja oapaoictad de carga,

- En terrenos poca homogneoe,

- Bajo estructuras ss pesadas y menos deformables,

- .Si el. área de oimentaoi6n mediante zapatas es mayor a 2/3 del área total

de la planta baja de la estructura.

- En suelos de alta compresibilidad,

- Cuando la cimentación deba ir por debajo del nivel fre&tjoo.

Como principal ventaja se tiene la reduooión de los asentamientos di

ferenoja.les. Tienen como desventaja, su elevado costo y la retracción de

fraguado que se Produce en el hormigón masivo.

194.4. CIMENTACIONES FLOTANTES (COMPENSADAS)

31 .14 oapacjdad de carga del suelo ea muy pequefía y el valor de las-

cargas transmitidas es considerable, puede ocurrir que atin una losa de ci

mentación no aloanoe a distribuir la oarga con una presión no mayor que

la admisible. Si se realiza una gran excavación en forma tal que el peso

del suelo excavado sea similar al peso del ed.iticio(.que se va a construir,

el incremento depresión producido a la altura de la oota de cimentación,
al terminara* la oonstruooión, será casi nulo.

Es decir, este tipo de oimentaoidn consiste en compensar parcial o -

totalmente la eatruotura que se va a construir, con el peso del suelo ex-

cavado; la parte de oanga no compensada se transmite al suelo.

Con este tipo de cimentación se disminuyen los asentamientos totales
y los asentamiento, diferenciales son pr otjoamente nulos, pero su costo-..
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es muy elevado y su t6onioa de oonstruooi6n ea muy compleja.

1.4.5. PILOTES

Son piezas largas, oilfndrioaa o prismáticas, que penetran a través-

de un suelo de baja oapaoidad de carga, oon la finalidad de transmitir

las cargas a un estrato mu resistente. Se utilizan ouand.o las oondioio
nos del subsuelo no son adecuadas para emplear cimentaciones superficia-
les.

1.4.6. PILAS

8e diferenojan de los pilotes por su diámetro, que es mayor a 75 orn.

Para oolooar las pilas, se preexoava a mano o con maquinaria especial, pu

es sus dimensiones prohiben su hinca a golpes.

Su uso eeaoonsejable bajo las siguiente. circunstancias:

- Cuando el lugar donde se va a cimentar no permita que se produzcan vi-

braciones por efecto del hincado de pilotes,

- Cuando el subsuelo oontenga obstáculos que desviarían los pilotes,

- Cuando los estratos superficiales	 no oontribuyan con resistencia
a friooi6n.

1.4.7. CILINDROS

Son seooionea circulares de hormig6n armado que por su mayor diáme -

tro(superior a 3 mi), se construyen huecos.

1.4.8. CAJONES DE CIMENTACION

Es una estructura que se utiliza como proteoojdn y ayuda para reali-

zar excavaciones de cimientos, pero que ha de quedar formando parte de la

estructura permanentemente. En general, un Oajn de oimentaoj6n se va -
hundiendo hasta quedar en su poaioi6n, al mismo tiempo que la exoavaoj6n,

realizada dentro o por debajo de di, va progresando. Generalmente, los -

cajones de oimentaoj6n se construyen de acero, hormig6n armado o una cern-

binaci6n de ambos. Hay tres tipos:

a) EL CAJON PILOTE..- Es un tubo de gran diámetro (60 a 150 orn), que se hin
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ca con loe extremos abiertos usando un equipo de hinoa. Se excava el ene

lo en el interior del tubo y después se rellena de horaig6n. Fig. 1-4a

b) EL C&JON ABIERTO.- Es una estructura celular con los extremos abiertos

y oon su borde inferior cortante. A medida que se excava el suelo del in

tenor, se fuerza el cajón hacia abajo.

La profundidad a que se puede llegar está oondioionwla por la frioci
ón en sus paredes, que puede superar loe efeotos de loa pesos que se eolo

can para hinoanjo. Las grandes piedras y otros obstáauloø que puedan pre

sentare, debajo del borde inferior cortante, puede limitar la profundidad

ya que es diffoil remover esos obstáouloø.

Su planta puede ser cuadrada, rectangular, oiroular, o de cualquier-

forma que mejor se adapte a la situación. Se utilizan frecuentemente pa-

ra construir pilas de puentes situadas en aguas abiertas. Fig. 1-Ab.

o) CJON NEUMÁTICO.- Es oomo un vaso invertido que se introduce en el a-

gua. Es un cajón abierto por el fondo y con un techo o cubierta herméti-

ca a prueba de aire, que se llena con aire comprimido para impedir que el

agua y el fango se introduzcan en el cajón, de manera que pueda trabajar

el personal. Se utilizan cuando no se pueden alcanzar los estratos reaja

tantos por los métodos del cajón abierto, debido a las condiciones de]. a-

gua. Su alto costo solo se justifica cuando las cargas que se van a so -

portar son muy grandes. Fig. 1-4o.

1.5. FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DIMENSIONA)O DE CIMENTACIONES

En general, los factores que inciden en la seleooj6n de un tipo de

oimentaoj6n pueden agruparas en tres clases principales:

1.5.1. CONDICIONES QUE IMPONE EL TERRERO

1) Profundidad a la que se encuentra el estrato resistente,

2) Capaoid1. de asentamiento del estrato de apoyo,

3) Variaciones del nivel freático. El nivel freático varf a en función del
régimen de lluvias de la región, rotura de canalizaciones, bombeo para,
01 suministro de agua, apertura de zonas verdes.. Cuando por alguna de -

estas razones varfa el nivel fret tico, pueden produojrae modifjoaojo -

nes en las oaraoterstioas meoánjoag de los suelos, lo que perjudjoa a-,
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las estructuras apoyadas sobre ese suelo. Esto se evita ubicando la co

ta di oimenta,oi6n en nivelas donde Be mantengan oonstantes las prop%e-

dadee originales del suelo,

4) Cota de sooavaojones debidas a ooxrj.nt.g subterráneas.

1. 5 .2. CONDICIONES QUE IMPONE LA SUPERESTRUCTURA

i) Valor di las oargas transmitidas. Determinan la superfioie de apoyo

a fin de que ésta nosolioite el subsuelo bajo presionen mayores que la

admisible..

2) Capacidad di la estructura para absorber a.entami.itoa difer.noja]es

El asentamiento difer.noial coñaiste en desplazamientos vertioale g de-

diferente magnitud entrs dos; elemento, de la oimentaoj6n. Esta capa -

oidad, de asentamiento ea funoi6n de la rigidez de la superestructura.

3) Influencia de edificaciones contiguas. Puede determinar no solo el em

piso de un tipo espeoffioo de•oimentaoi6n, sino inoluao la forma como-

se va a ejecutar.

1.5.3. CONDICIONES EXTRINSECAS DEL SISTEMA

1) Grado sfsmioo de la regi6n. El tipo de oimentaoi6n influye sobre el

ooefioienio a adoptar para la deduooi6n de las sobreoargaa ssmjoaa ao

tuantes sobre el edifjojo.

2) Factor eoon6mioo. Para realizar un análisis e00n6mio0 entre dos tipos
diferentes de oimentaoj6n, es necesario tener presente el siguiente or

den:

Nivel de costo	 Tipo de oimentaoj6n

Bajo	 Zapatas aisladas

Bajo a medio	 Zapatas corridas

Medio a alto	 Losas, Pilotes

Alto a muy alto	 Pilas, cilindros,

Cimentaciones flotantes

Cajones de oimexitaoi6n,

1.6 • REQUISITOS ESENCIALES DE UNA CIMENTACION

Una buena oimentaoidn debe cumplir tres oondjojone,:



1) La oota de oimentaoj6n debe estar a una profundidad adeouada para e-

vitar las variaciones de volumen del suelo o los daños que puedan oca

oionax futuras construcojones oeroaziaa. La zona superficial de algu-

nos suelos cambia de volumen de acuerdo con los oambjos de estaoj6n

por ejemplo, las arcillas se retraen cuando se secan y Be expanden ou
do se humedecen. En la mayorf a de los casos, el cambio de volumen

disminuye conforme aumenta la profundidad. El desoalce de las oimen-.

taoionee producido por exoavaojones profundas, puede ooacionar el a-
sentamiento y hasta la falla de edificaciones que durante años se man

tuvieron bien.

2) No debe produoirse en el suelo presiones mayores que las admisibles

es decir, se debe contar con un Oosfíoiente de seguridad adecuado res

pacto al hundimiento o rotura del terreno.

3) Que el asentamiento diferencial sea lo mas prdximo a cero y que el a-

sentamiento total de la estructura no exceda de una magnitud pequeña

admisible, de tal forma que no ooaeione daños en la estructura.

1.7. FINALIDAD DE LA EXPLORACION DEL SUBSUELO

Las investigaciones de campo y de laboratorio necesarias para obte-

ner un conocimiento razonablemente exacto de las propiedades físicas y

mecánicas de los suelos se denominan exploraoj6n del subsuelo.

•	 El estudio de suelos debe determinar no solo las condiciones geol6gi

cas de la zona, con los perfiles estratigráfico5 y las propiedades físico

mecánicas del terreno, sino también todos los parámetros necesarios papa

el proyéotóy oáloulo de una oimentaoi6n, previendo además las posibles

variaoioneg que introducirá la obra en las oondjoionea del terreno.

Debido a que la exploraoj6n solo proporciona informaoj6n relativa a

la secuencia, de materiales a lo largo de líneas ver
iioalea(perforacione8)

y de muestras consideradas representativas, la exploraoj6u proporciona in
formaoi6n de las oaraotepfstioas de un suelo ficticio, lo que puede oca -
cionar interpretaciones err6neas de las condiciones del subsuelo. Las

causas de una interpretaci6n err6nea Son:

1) Influenoja en los resultados de los ensayos de una exoeejva alteraoi6n

de las muestras,

2) Diferencias significativas entre los ensayos y las condiciones del sub
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suelo,

3) Un inadecuado oontaoto entre las organizaciones de proyecto y oonøtruo

oi6n al no considerar en forma debida las recomendaciones del proyeoto

en loe prooecljmientos de oonatruooj6n.

Es obligatorio el estudio del subsuelo en loe siguientes casos:

1) En estructuras de gran peso:

- Edificios de tres o 5g8 pisos,

- Rellenos mayores a 5 mi,

- Luces entre columnas mayores a 6 ml.

2) En estructuras que no permiten asentamientos:

En estructuras hiperest&tjoás de gran luz,

- Cimentaciones para equipos industriales.

3) En estructuras orfticas:

- Aquellas que deben seguir prestando servicio en caso de deaastre(hos

pitalee),

- Aquellas cuya falle produoirfa una oat&sirofe(teatros escuelas)

4) En suelos diffojies:

- Suelos blandos,

- Suelos expansivos,

- Suelos inestables,

- Cuando los estratos no se enouentran en posioidn aproximadamente ho-

rizontal,

- Cuando existen anteoendentea desfavorables en oonetruoojones prcSxi -

mas,

- En zonas sin experiencias previas.

5) Para cimentaciones bajo el nivel fre&tioo.

1.8. INFLUENCIA DE LAS CONDICIONES DEL SUELO Y DEL TAMAÑO DE LA oiit& so-
BRE EL PROGRAMA DE EXPLORACION

Loa métodos para el estudio del subsuelo deben elegirse, por una par
te, ¿e aouerd.o con el tipo de perfil del subsuelo. El perfil del subsue-

lo ea una aeooi6n vertical a. través del terreno, que indioa los espesores

y el orden de suoeoi6n de loa estratos. El perfil del subsuelo puede ser:

- Simple, cuando los límites entre estratos son mas o menos paralelos,

- Err.tioo, cuando los lfmites son irregulares*
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Si un perfil es errtioo, la dnioa forma de obtener una información

adecuada con respecto a como varían las propiedades del suelo, oonsiste

en la extracción de muestras oontjnuaa que abarquen todo el espesor del

estrato y en ejecutar ensayos adecuados en el terreno(oomo el de penetra

oión eut4nd.ar).

La magnitud y oaroter del estudio del subsuelo debe elegirse tambj

4n considerando la importancia de la obra que se va a oonetrujr. Si en

la obra se va a hacer un gasto pequeíio, no puede justifioarse económica-.

mente un estudio del subuelo.exten0• Ea preferible aprovechar la in -

formación disponible(tablas) y usar un faotor de seguridad conservador

en el proyeoto.

En proyectos de importancia, axln el costo de una inveatigaoión oom.

-pleta, es generalmente pequeño comparado Con las economías que pueden e-

feotuarae utilizando sus resultados en el proyecto y en la oonstrucejón.

PROCEDIMIENTOS PARA LA EXPLORAGION DEL SUBSUELO

El programa de exploraoj6n del subsuelo debe elaborares por etapas,

conforme se aoumula la información, y el programa puede terminarse des -

pude de obtener la oantidad adecuada de datos. Un estudio completo del

subsuelo comprende tres etapas:

- Reconooimiento,

- Estudio preliminar,

- Investigación oompleta.

1.9 • RECONOCIMIENTO

Consiste en preparar un informe con todos los datos sobre las oon -

djojoneg del suelo cercano a la obra y sobre el comportamiento de otras

estruoturas construidas en la veoind.ad • La inspecojón del lugar y sus

reas adyaoentes ofreocrá una informnacjn valiosa. La topograrfa, la fox'

ma del drenaje, la vegetación, revelan la estructura y textura del sus -

lo.

Si existen estructuras importantes oeroa del sitio en que se va a

construir, será posible obtener informaoión sobre las oondioioaes del lu

~# .observando el estado .n que ee encuentran: agrietamientos en las

paredes, señales de filtración de agua por los muros, inolinaoj5n de loe
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muros de oontenoi6n. Estos problemas pueden indicar oondioiones del sus
do que será preciso considerar en el d.iae?ío.

Con frecuencia se puede obtener informaoi6n sobre dificultades de

oonstruooi&i que han tenido otros contratristas de la zona. Entre esos

datos pueden estar los siguientes: nivel fre&tioo elevado, sobre todo -
en temporadas de lluvia, difioultad de exoavaoi6n, oontraooitSn y agrieta
miento do loa suelos ouand.o quedan expuestos después de la exoavaoi6n,

suelos inestables debido a la humedad.

ESTUDIO PRELIMINAR

La finalidad de esta etapa ea obtener informaoi&n aoeroa de el espe
sor, •xtenai6n ji oompoaioi6n de cada uno de los estratos, la profundidad
de la rooa y del nivel freático, la resistencia y oompresibilidad de los
estratos.

1.10. SEPARÁCION DE LAS PERFORACIONES EXPLORATORIAS

La separaoi6n de las perforaciones exploratorias depende no solamen-

te del tipo de subsuelo sino también del tipo de estructura. Norinalmen -

te, se hace un tanteo preliminar de la separaoidn; esta aeparaoi6n se re-

duce si se requieren datos adicionales o se aumenta si el perfil del sue-

lo es simple. En todo caso, en las áreas que estarán sometidas a. mayor -

carga, la separaoi6n debe ser menor. A oontinuaojdn exponemos oiertos

criterios que servirán de gura para la determinaoj6n de la aeparaoi6n a -
decuada entre perforaoioneg exploratorias:

1) El ntiinero de perforaciones a realizar puede regirse a la siguiente re-
oornendaoi6n dada por el o6ciigo Brasileño,

[jArea(m 2 )	 Nímero de Sondeos
200	 3
400	 4
600	 5
800	 6
1200	 7
1600	 8
2000

	

	 9
íob(ci 1-1
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mayor que 2000	 no estipula

2)
	

TABLA 1-2.

Autor	 Edificios bajos Edificios altos Edificios altos

de gran área	
250-1000 m 2/PB hasta 250 m2/PB

NAVFAC DM 7	 5 perforao.	 perforao.	 2 perforao.

(para suelos blandos, máximo 20 mi)

Wint.rkorn

Fang	 5 perforao.	 5 perforao.	 5 perforac.

Bowies	 3 - 5 perforao. 3 - 5 perforao. 3 - 5 perforao.
Sower	 30 - 90 ml	 15 - 30 ml	 15 - 30 ml
Peok	 mm. 4	 mín. 4	 mfn. 4
Teng	 20 - 70 ml	 20 - 50 ml	 20 - 50 ml

mm. 3	 min. 4	 mín.44

Sugeridos	 5 perforao.	 3 perforao.	 2 p.rforao*

mínimo	 mínimo	 mínimo

La normalizacj8n de la ssparaoi6n tiene la desventaja de que cuan -

do el perfil del subsuelo es simple, la separaoj6n normal ea demasiado -

pequeña y cuando el perfil es •rrLtioo, dicha aeparaoi6n es exoesiva,

1.119  PROFUNDIDAD DE LA EXPLORAC ION

Las exploraciones deberán realizaras hasta una profundidad sufiojen-

te que permita obtener la informaoi6n neoesarja para que el proysotieta -
desarrollo la infraestructura sat isfactoriamente. No puede expresaras -

por un numero determinado de metros la profundidad, que hay que alcanzar

deber determinaras basándose en oons jd.ra.oiones como las siguientes

1) Un sondeo deberL penetrar hasta una profundidad que sea igual al anoho

d.c la •atruotura, si se que esta no si mayor a30 m].,
2) Cuando el valor de las oargae a transmitirse al suelo sean grandes, la

profundidad de la exploraoi6n &eber& ser lo suficient, para que llegue

hasta los estratos que puedan ser cargado. considerablemente como para
producir asentamientos de iaportanoja, De manera general se debe proa

peotar hasta una profundidad talque los esfuerzos generadosen el su*
lo sean del 0rden del 10 % del esfuerzo impuesto a nivel de oimsntaoj...
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6n,

3) Comprobar que no hay material peligroso por debajo de un estrato fir -

me.

Existen ciertos criterios que tratan de estimar cuantitativamente la

profundidad a la que debe alcanzar la exploraoj6n, como lB siguientes s

i) Ancho del edifioio, ml	 Profundidad, de la exploraøidn, ml

Ndmero de pisos

1	 2j7	 4	 :)8	 16

	

30	 395	 690 .	 10,0	 1690	 24,0

	

60	 4490	 695	 1295	 21,0	 . 330

	

120	 4,0	 790	 13,5	 25,0	 4190
1.

Tabla i-;3

2) La profundidad mínima de la exploraoi6n se puede determinar general -

mente .aeg1n la f6rmula:

z-p.b

z - profundidad mínima en mi, medida a partir de la cota de oimentaoj-

p - preai6n media delsuejo en Kg/cm

b - 1ongita del lado menor de la oimenta0i6n, en ml.

3) En la Tabla 1- -4 se indican otras referencias.

Tabla 1-4

• Autor	 Edifiojos bajos .Edificios altos Edifiojos altos

de gran área	 250-1000/PB	 basta 250m2/PB
NAMO DX 7 mfnimo 10 ml bajo la cota de cimentaoj6n

Winterkorn..Pang	 (195 a 2 9 0)B	 (195 a 290)B
Sowers	

3 N	 (3 a 6) N7	 (3 a 6) N07
Peck	 Zapatas: mínimo 2b

Losas : mínimo 2B
Teng	 B mínimo	 ¡ B mínimo	 B mínimo

Sugeridos	 Zapatas: H + ( 2 a 5)b
Losas : (0-5 a 2.0)B



B - ancho del edificio 	 b - ancho de. la oimentaoj6n

N - número do pisos	 U • profundidad de la oimen

tao jeSn

NOTA: Los valores se deben incrementar hasta atravesar todo ostra

to blando o suepez4erge si hay 5.0 ml seguidos de material

duro o rooa.

)IEPODOS DE EXPLORACION

1.12. POZOS DE XPLORACION

E8j0 
sistema permite una mejor inape00j6n y ólasifioaoj6n del mate -

rial del subsuelo, pues se puede ir obuervand.o las variaciones del mate -

rial y establecer, en mejor forma, los espesores do loe diferentes ostra-.

tos y el nivel freático. También permite obtener muestras inalteradas -

con un grado mfnimo de alteraoj6n, tomadas de las paredes o del fondo de-

la exoavaoi6n. Sin embargo, no siempre es pr&otjoo ni eoonSmjoo realizar

el sondeo mediante este sistema. Su profundidad está limitada por la di-

ficultad creciente para avanzar la exoavaoj6n dentro de]. pozo, la apari -

oi6n del nivel freático o el derrumbe de las paredes del pozo en materia-

les sin oohesidn. Son recomendables hasta 5ml de profundidad. Ea 1til-

cuando el terreno presenta buenas oondioioneB para oimentaojn y cuando -.

la estructura es de poca. importanója,

1.13. SONDEOS HECHOS CON BARRENAS

La herramienta mas sencilla para hacer un Sondeo en el terreno es la

barrena. La,muostra que Be obtiene es completamente alterada, pero es re

preeentatjva del suelo en lo referente a oontejdode humedad.

La barrena do mano más efectiva es la Poeteadora, que oonejate en -

dos hojas curvas que retienen el suelo que cortan, a las que se hace pe -

trar en el terreno ejerciendo un giro sobre el mango adaptado al extremo-

superior de la tuberíade perforaoi6n; las hay de tamaños desde 5 basta -

15 cm de diámetro. Tienen la ventaja de que.el agujero está seco hasta

que se llega al nivel freático, lo cual permiteun rápido 
y fácil r000no-

cimiento visual ae.loa cambios en la composición del suelo. Eø dificulto
so usarlas en arcillas blandas y gravas gruesas e imposible en la mayorfa
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de los suelos por debajo del nivel freático.

Un inconveniente serio de la perforación con barrenos se tiene cuan

do a un estrato firme sigue uno blando, ya que es frecuente que se pier-

da la frontera entre ambos o aumn la misma presencia del estrato blando.

a. Posteadora	 b. Barreno helicoidal
	

c. Cuchara

Flg. _5 Barrenos de mano paro suelos.

1.14. SONDEOS POR INYECCION DE AGUA

-I

/

Constituye un procedimiento económico y rápido para conocer aproxi-

madamente la estratigrafía del subsuelo. Las muestras obtenidas son tan

alteradas que practicamente no deben ser consideradas como representati-

vas para realizar una prueba de laboratorio.

Se comienza la operación hincando un tramo de ademe (tubo para evi-

tar el derrumbamiento), con diámetro de 5 a 10 cm, a una profundidad do-

1.5 a 3.0 ml. Luego se limpia el ademe utilizando una broca de trépano-

sujeta al extremo inferior de un tubo de lavado, la cual sale a elevada-

velocidad, por el pequeño agujero de la broca. Luego el agua sube arras-

trando franento de suelo, a través del espacio anular entre el ademe y—

el tubo de lavado. Una vez fuera ée recogido en un recipiente en el cu-

al se puede analizar el sedimento.

Este procedimiento permite perforar en todos los suelos, menos en -

los estratos más resistentes. Como el equipo ea sencillo y ligero, pue-

de usarse en sitios relativamente inaooesibles. Fig. 1-;.6.

1 .15 . SONDEOS ROTATORIOS

Cuando al sondear un suelo se encuentra un material tan duro que la

resistencia a penetración excede de lOO golpes en la prueba SPT, es dif

cii o imposible continuar la perforación con el equipo de sondeo	 de
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suelos. A esta resistencia a. le llama rechazo y es indjoaojón&e suelo

muy compacto, boleo o roca. En estos casos se utiliza el sondeo rotato-

rio.

En este mdtodo, una brooa que gira rápidamente, corta o muele el ma

terial en el fondo del sondeo hasta reducirlo a pequeñas partículas.

Las partículas lad saca el agua en oiroulaojdn o el líquido de perfora,-

oión que. se use, de una manera.aemejante a la de los sondeos por inyeooi

óndeagua*

Las veloojd.adea . de rotaoión son variables, de acuerdo con el tipo -

de roca a atacar. En todos los oasoa, a causa del oalor desarrollado -,

por las grandes fricciones producidas por la operación de muestreo, se -.

hace indispensable inyectar agua fría de modo continuo, por medio de una

bomba situada en la superfioje. También ea neoesario ejercer presión -

vertical sobre la broca, a fin de facilitar su penetración, Si el ope -

rador de 'la máquina ' carece de experiencia para balancear los tres facto-,

res: veloojdad, de rotación, presión adecuada del agua, y la presión e -

jeroida sobre la broca, que dependerán del tipo de roca que se estáper-

forando, seguramente se presentarán problemas que podrían ocaoionar el-

fracaso del sondeo.

El equipo de perforación rotatorio trabaja usualmente en cuatro di&

metros.. y en la Tabla 1-.5 aparecen sus dimensiones usuales y sus nombres-
típiooa. Fig. 1.-7;

Tabla 1-5

Brooa	 Ø ext. del	 Ø ext. de 1a	 j mt, de la

ademe (mm)	 brooa (mm)	 brooa (mm)

Ex	 .	 46	 .	 3795	 2095

Ax	 57	 47,5 	 2095
Bx	 73	 545	 42
Nx	 .,	 89	 7595	 55

1.16. PRUEBAS DE PENETRACION. (METODO SEMIDIRECTO)

8e han ideado varios métodos para investigar la ' ooneiatencja(ae re -

fiare al grado de adherencia entre las partículas del suelo y 
a la resia.-

tenojaofreojda a las fuerzas que tienden a deformar o a romper el suelo)
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de los depósitos cohesivos o la oompaoidad, relativa de los granulares,

sin necesidad de hacer sondeos o de extraer muestras. La mayoría de es-

tos Procedimientos se basa en la medida de la resistencia que ofrece el

suelo al avance de un aparato llamado penetrójnetro.

La mayorf a de los penetr&netroa modernos consisten en una punta oó-

nioa unida a una barra de pequeño diámetro que sirve para hinoarla. La

penetración del cono fuerza al suelo hacia los lados, produciendo una -

compleja falla por esfuerzo oortante, que se parece a la penetraoión de-

la punta de un pilote de cimentación.

Si se empuja el penetrómetro uniformemente en el suelo, el procedi-

miento se llama prueba de penetración estática, Si se enoaja a golpes -

se le llama prueba de penetración dinámica.

Como regla general, son preferibles las pruebas estáticas en los de

pósitos cohesivos blandos y las dinámicas en los muy duros. Se ha visto

que las dos pruebas,la estática y la dinámica, son útiles en los depósi

tos sin cohesión.

1.16.1. PEPaoM p o ESTÁTICO

Son aparatos que permiten introduojr a velocidad lenta y oonatante

(lo a 60 orn por minuto) el varillaje gracias al esfuerzo de un gato lii -

draIljoo. Batan concebidos para medir se paradamente la reacción de las-.

capas atravesadas sobre la punta y el rozamiento lateral sobre los tubos

exteriores que rodean el varillaje central.

La razón entre el rozamiento lateral. y la resistencia en el cono ea

más alta en los suelos ooherentes que en los no coherentes. Esta razón_

se puede usar para estimar el tipo de suelo.

El cono holandés ee usa extensamente, en especial en Holanda y Bél-
gica, para estimar la longitud y la oapaojd.ad de carga de pilotes hinca...

d.08 a través de suelos compresibles que penetran en la arena. El cono -

tiene un ángulo en la punta, de 60 grados, un diámetro de 3,6 cm y un ¿-

rea en proyeooidn de 10 orn 2. Hay en uso diferentes formas que se dife -

renoian en el ángulo del coto y en el diámetro.

1.16.2. PENEPROMEPRO DINAICQ

Las barras tienen, generalmente, extremos en forma oónioa de 45 o -
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2,s

60 grados. Estas barras son hincadas en el subsuelo por medio de gol -

pee, para una determinada longitud., haciendo caer libremente un martine-

te de peso conocido, desde una misma altura y registrando los golpes que

sean necesarios aplicar para introducir, cada vez, la barra del penetr6-

metro una determinada longitud. Existen varios tipos de penetr6metroe -

dinznicos

a) ESTÁNDAR.- Consiste en una punta c6nioa de 3 9 6 orn de diámetro que se-
coloca en una barra para sondeo de 2 9 5 orn de diámetro exterior, la cual

se hinca con un martinete de 6395 Kg. oayendo de 76 orn de altura, lo que

equivale a una energÉa de hinoa de 475 Joules. El número de golpes que

se necesita para hincar el cono 30 cm, es comparable a la reeistenoja ea

tándar de penetraoj6n N. Fig. 1-9b.

b) CONO PORTÁTIL.- Se emplea un martinete de 7 Kg* que cae de 50 cm de -
altura. El número de golpes que se requieren para hincar el tomamueatra

de 3,8 cm de diámetro, es aproximadamente la resistencia estándar de pe-
netraoi6n, N.

o) TIPO DIN 4094.-. Existe un modelo ligero y otro pesado, Tabla 1-5 . El
penetr6metro ligero puede emplearee en suelos no muy compactos hasta pro

fundidades de unos 8 ml. Para profundidades mayores y suelos me rigidos

es neoeaarjo recurrir al penetr6rnetro pesado. La punta del p9netr&ñetro

ligero tiene una superficie de 5 o 10 orn 2 y la del- pesado es de 15 orn2
con una abertura de oono de 90 grados.

La penetraoj6n se realiza con 15 a 30 golpes/mm, sin pausas inter-

medias. Pueden contaras los golpes por cada 10 cm de penetraoj6n o la -

penetración para un determinado nrnero de golpes. Fig. 1-844

Tabla 1-6. Penetrdmetroe tipo DIN 4094

Yarillai1j

tubo 22 x 4,5

varilla de

sondeo B 32

	PcnotrdmetrolIPoso del 	 Altura de

martinete	 caída

Ligero	 10 Kg.	 50 orn

Pesado	 50 Kg.	 50 orn
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1.16.2.1. VENTAJAS Y LIMITACIONES DE LOS PENETROMROS DINAJIICOS

El equipo utilizado se gensralm.nte ligero o 1e f&oil manejo y trans

porte, por lo que se apropiado para determinadas regiones de países con -

redes rudimentarias de carreteras. Adema, setos ensayos no neoesitan de

abasteoimiento de agua, por lo que son útiles en regiones árida., pero -

los resultados obtenidos pueden ser falseados por diversos factores:

1) El suelo puede refluir alrededor de la punta y deoomprimirse debajo de

ella,

2) La rapidez del hincado hace que en suelos sumergidos y de esoasa per -

meabilidad., una parte notable de la energía d• hinoa se transmita al a

gua.

3) Una proporoi6n variable y desconocida de rozamiento lateral se añado a

la de punta y es practicamente imposible medir separadamente durante -

el ensayo al esfuerzo en punta y el rozamiento lateral.

Cualquiera que sea el tipo de aparato utilizado tendrá que tenerse -

su ounta que el psnetr6metro dinmioo en medios coherentes, no puede dar

sino ind.ioaoionea oualitativas sobre la suoeai6n de las ospas.

PRUEBAS CON PENETROMETRO

Penetr6metro	 Tipo de,suelo	 Propiedades quel Limitaciones

Recomendable Recomendable pueden determi-

narse

EatLtioo	 arena	 Compacidad +	 Sensible al oam

(oono holan	 Eatratigrafja ++ bio de tonioa

ds CPT) •	 Resistencia al de operación

corte ++

Djn&mjoo	 arena	 aroi]la	 Variación de N El misero de

(estándar)	 blanda	 Densidad r.lati- golpes varia

SPT va ++ oon la op.raoi-.

Estratigraffa + ón y .1 equipo,

Reaiat.noia al

oort• ++

+.Direotamsnt.

	

	 .- Por correlación

Tabla 1-4
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1.16.2.2 PRUEBA DE PENETRACION ESTÁNDAR (s.P.T.)

Es el m4todo riLe ampliamente usado para obtener datos con
Po

la profundidad, espesor y oompostojón de los estratos de suelo y una in -

formación aproximada de la resiatenoja de loe suelos. El método es eco -

nómico, rápido y aplicable a la mayoría de los sueloa(exoepto grava grue-

sa) y hasta a las rocas blandas.

Consiste en dos etapas: perforar para abrir un agujero en el suelo-

,y tomar muestras en seco para obtener una muestra intacta que sea apropia

da para la inspección visual y los ensayos de humedad, claaifjoación y -

hasta de compresión sin confinar.

La perforaoión se hace con barrena, inyeooión de agua o sondeo rota-

torio. En los suelos firme el agujero se mantiene abierto por la aoci6n_

de arco del suelo; en las arcillas blandas y las arenas debajo del nivel-

freLtioo, el agujero se mantiene abierto hinoando un tubo de acero o pre-

feriblemente rellenando el hueco con un fluido viscoso que se llama lodo

de perforaoión(ar.oilla bentonftioa y agua).

El muestreador, llamado también saoamuesjras partido, es un tubo de

acero de paredes gruesas partido longitudinalmente, El extremo inferior-
está unido a un anillo oortante y el superior a una válvula y pieza de 00

nexión a la barra de sondeo. Los tamaoa normales son de 3,5 a 397 orn de

dilmetro interior y 5,0 cm de diLmetro exterior, pero también se usan oca

oiona].mente, muestreadores de 5 9 0 orn de diámetro interior por 6,3 cm de -.

diámetro exterior y de 693 por 7,6 cm. Fig. l-.

Se hace el agujero como se ha desorito previamente, hasta que se ob-

serw un cambio en el suelo. Se sacan las herramientas de perforar 
y se-

introduce el saoamueejras hasta el fondo del agujero uniéndolo a las ba -

rras para el sondeo.

Con el saownueøtras descansando en el fondo del hueco, se hinca el

sacamuestras, haciendo caer el martinete de 6395 Kg desde una altura li -
bre da 76 cm(30 "), hasta que el sacamuesi pas haya penetrado 45 cm(18 e'),
o se hayan aplicado 100 golpes de martinete.

Se repite esta operación a intervalos no mayores de 1,5 ml cuando el

subsuelo es homogéneo y oada vez que haya cambios de estrato. Se regia -

ira el ndmero de golpes cada vez que se introducen 15 cm del sacamuegiras.

Los primeros 15 om(6 ") se considera que son para asentar el saoaanueatras.



punto
de cuchorci

3 ,, ( . 'mIn)
sacomuostro. portido

cchezc de ccopk?

______	 /min) 4 nrificio

"(min
__ 1

21"(min)

0-
(mi'

27 mm P.) ( ubirt)

R.2dC3cero deext1.

cu y o dure :a
eO 30o40

NJ
CnFig. 1-9 Det3He de  sacornuestras partido



27.

Una vez asentado el sacamuestras, se hincan nuevamente 15 cm del mis

mo, anotando el mimero de golpee de martinete. Luego se introducen otros

15 cm del saoamuøstras y se vuelve a anotar el ndmero de golpes. La su -

ma de loa golpee dados para introducir el aaoamueetras loe 41timos 30 orn,

o sea los golpee correspondientes a la segunda y tercera hinoa, se ind.i -

carA como resistencia N, a 1apenetracjn del eáoamueati'aa.

Si el saoamueatraa ea hincado menos de 15' cm,,ae tomará como resia -
tencia N, la correspondiente a los iltimoe 30 orn de pene'traoj6n del saca-

muestras. Si. la penetraoj6n es menos de 30 orn deberá, indicaras en el re-

gistro de perforaoi6n, el numero de golpes de martinete y la fraooi6n de-

30 cm que penetré el sacamueatras.

Luego, se saca el mues'treadop a la superficie y se lo abre. Se des-

cribe cuidadosamente las muestras 'tfpicaa de los suelos extraídos, dando

a conocer su oompoaioidn, estruotu.ra, consistencia, color y oond.iojdn. A

oontjnuaojdn se coloca las muestras, sin comprimirlas, en los frascos.

La resistencia a la penetraoj.Sn es una indioaoj6n de la compacidad

de loe suelos no cohesivos y de la resistencia de loe cohesivos, pues es,

en efecto, un ensayo .dinmioo a esfuerzo cortante. Las tablas 1-8 y 1-9,

tomadas de Terzaghi y Peck, describen la compacidad y la resistencia, de

acuerdo con los resultados de la prueba de penetraoj6n estAndar. (Medida

con muestreador de 395 orn de diámetro interior y 5 cm de diámetro exteri-
or, hincado 30 orn con martillo de 64 Kg, cayendo de 76 orn de altura).
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Tabla 1-9. CONSISTENCIA DE 5UTL0S COHESIVOS

(relativamente insegura)

N1mero de golpes	 Consistencia

O - 1	 Muy blanda

	

2-4	 Blanda

	

5-8	 Firme

	

9 - 15	 Consistente

	

16 - 30	 Muy oonaistente

me de 30	 Dura

-Para pruebas en aroilla, Terzati y Peok dan la oorrelaoi6n que se -

iadioa en la tabla 1-10 teniendo en cuenta que estos valores pueden tener

serias dispersiones con los resultados protioos.

Tabla 1-10

Consistencia	 Ndmerocle golpes  Resistencia 8lS
oompreei6n sinple

qu, Kg/cm

Muy blanda	 menor a 2	 menor a 0925

Blanda	 2 - 4	 0925 - 0950

Media	 4 - 8	 0950 - 1900

Firme	 - 8 - 15	 1,00- 2900

Muy firme -	 -	 15-30	 2000 - 4900

Dura	 mayor a 30 Tmayor a 4900

La utilidad e importancia mayores de la prueba de penetraoi6n están-

dar radican en las correlaciones realizadas en el campo y en el laborato-

rio en diversos suelos, que permiten relacionar aproximadamente la oompa-

oidwi, el ángulo de frioci6n interna Ø en arenas y el valor de la resis -

tencia a la oompresi6n simple en arcillas, con el n&nero de golpes nece -

sanos en ese suelo para que el penetróaetro estándar logre entrar los 30

orn, especificados.

El mimero de golpes 11, necesarios para hincan 30 orn el sacaznueatras,

puede variar en la arena fina, aeg1n la aituaoión del nivel freático. Si

llamamos N' al n&aero de golpes registrados en un ensayo realizado por de
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bajo del nivel frettioo, el valor equivalente N. que debe consideraras en

el oáloulo, está dado por la expreoi6n siguiente:

N - 15 + 1/2 ( N' - 15 )	 (1-1)

Además, en el valor de N de los suelos sin oohesicSn influye en cier-

to grado la profundidad a la que se hace la prueba. Debido al mayor con-

finamiento producido por la presin de sobrecarga, los valores de N al au

mentar la profundidad pueden indicar oompaoidades mayores que las que re-

almente existen. Si se considera como estándar el valor de N a una pro -

fundidad correspondiente a una presi6n de sobrecarga efectiva de 10 tone-

ladas por metro cuadrado, el factor de oorrecoi6n Cn que hay que aplicar

a los valores de campo de N para otras presiones diferentes está dado a -

proximadaznente por:

200
Cn - 0977 log -	 (1-2)

p

donde p ea la presi6n vertical efeotiva por sobreoarga en ton/m 2 a la e -

levaci6u de la prueba de peuetraoi6n. La e0uaoi6n es válida para p2,5.

1.16.2.3. CAUSAS DE ERROR

Es evidente que las relaciones anteriormente aeñatladaa solo son apro

ximad.aa. En efeoto, pueden influir en los valores de N muchos factores y

particularmente los siguientes:

1) El estado de la superficie interior y exterior del sacamueatras, que

si está oxidado o abollado puede modificar considerablemente el roza -

miento en las capas atravesadas,

2) El afilado y, en general, el buen estado de los biseles cortantes del

saoamueatras,

3) La posioi6n del nivel freático respecto del ensayo,

4) El tiempo transcurrido entre la perfóraoi6n del taladro y la ejeouci6n

del ensayo de penetraoidn estándar,

5) La flexibilidad del varillaje que absorbe una parte de la energía,

7) La variaoi6n de altura de cafd.a del martinete,

8) El empleo de varillaje más pesado que el previsto,

9) La caída libre del martinete obstaculizada por oualqujer causa,

lo) Baja calidad tonioa del personal de perforacjdn.
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1. 17. DEPERMINACION DEL NIVEL FREÁTICO

POZOS DE OBSERVACION (PIEzoTRos ABIERTOS)

En los depósitos de materiales granulares permeables, puede obtener

se alguna indicación de la posición del nivel del agua freática por medí

das hechas en los sondeos, dentro de las 24 horas posteriores a su ter -

minaojdn. Sin embargo, en suelos finos, la permeabilidad, del terreno -.

puede ser tan baja, que la verdadera posición del nivel del agua freáti-

ca debe, determinarse instalando piezómetros, que solo requieren el paso-

de cantidades diminutas de agua para su correcta operación.

En los suelos arenosos so puede hacer un pozo oon un tubo de pl&atj

co de 2 9 5 cm de diámetro interior o de ' mayor diámetro, En la parte del-.

extremo inferior del tubo correspondiente a todo el espesor del aouffero

me hacen finas ranuras. La parte superior del pozo se sella con concre-

to para evitar que penetre el agua superficial y se le ajusta un casque-

te de ventilación. En los suelos da grano fino, el tubo plástico perfo-

rado o ranurado se recubre con una malla plástica. El espacio anular en

tre el suelo y la malla se rellena con arena limpia en todo el espesor

del acuífero y hasta el nivel máximo probable del agua subterránea. Fig.

1-10a, 1-1Ob

mort
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man dmetro
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•:	 ..

se (aje____
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Fig. 1-10 Métodos de, observación del agua subterránea
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La profundidad del nivel freático se puede determinar haciendo descender

una varilla de madera cubierta con una capa de tiza blanca; la tiza que-

se sumerge, se obscurece. También se puede utilizar una sonda eléctrica

que se introducirá al interior del tubo piezomátrjoo y que consiste en —

dos alambres pelados en sus extremos inferiores y ooneotados a una fuen-

te de potencia y aun galvanómetro. Cuando los alambres tocan el agua, —

se cierra el circuito, y la corriente puede ser registrada por el galva-.

n6metro. Fig. l-lOc.

En materiales poco permeables, el tiempo de reacción de un piez6me-

tro abierto ordinario puede resultar excesivo, siendo más conveniente u-

tilizar el piez6metro abierto tipo Casagrande. Fig. 1-11.

El piez6metro Casagrande consiste en un extremo tubular poroso, for-

mado de material cerámico de una longitud variable entre 30 y ' 60 cm, con

un, diámetro exterior de 1 1/2" y uno interior de 1", el cual está unido-

a un tubo de elevación de material plástico con un diámetro exterior de-

1/2.

l piezómetro se oolooa dentro de una perforaci6n ouya parte mí' e —
o

rior se obtiene hincando un ademe de 2 de diámetro y 3 ml de longitud
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Fig. 1-11 Piezonictro abierto tapo Casagrande (segun A Caagrande, 1949)
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1.189 EXPLORACION GEOFISICA. ( METODO INDIRECTO )

El objetivo de una exploración geoffsioa, tal como se aplioa a las -

obras de oonstruooi6n, es el de detectar y localizar los estratos y rocas

del subsuelo, obtener algunas de BUS dimensiones, determinar propiedades-,

ffsioaa y oonooer otras oaraoterfstioas, tales como el nivel fre6tioo.

Las propiedades f£síoas de los suelos y las rocas que oomunmente se dster

minan en las exploraciones geoffaioaa son la densidad, la elasticidad, la

suoeptibilid.ad magnética, la conductividad elotrioa y la resistividad.

Este método es apropiado si el subsuelo presenta un marcado oontras-

te entre los diferentes estratos, como por ejemplo, permite determinar

fronteras entre arcilla y roca. La limitaoión propia de los métodos ha -

ce indispensable y necesaria siempre una correlación con los resultados -

obtenidos mediante sondeos directos.

Los métodos geofíaicos, se pueden dividir en cuatro clases generales,

pero sólo dos de ellos se aplican a proyectos de oonstruooión, y estos -'

son:

a) Los métodos estticos, en los que se descubren y miden con exaotitud. -

las distorsiones de un campo físico estiico, para determinar las ca -

racterfaticas que las producen, tales como los campos naturales produ-

cidos por geomagnetismo, gravedad, gradientes trmioos, o por un oam -

po elctrioo aplicado artificialmente y,

b) Métodos dinmiOos, en los quelas señales o la energía se envian al -

interior de la tierra y se observan y miden las señales que regresan.

Para la utilización de los datos se, necesitan las dimensiones de tiem-

po y distancia.

Entre las razones a favor de sati método, podemos enumerar las si -

guient.a:

- No requiere extraocidn de muestras,

- Es adecuado para explorar grandes £reas y poca profundidad,

- Es un sistema rápido y económico,

- Los •quipoa gsoffsiooa se pueden transportar con facilidad,

- No son estorbados por los cantos rodados o gravas gruesas que d.ifjoul -

tan los sondeos.
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1.1891. RSISPIVIDAD BLECPRIOA

Mediante , "eate método, se mide la resistividad que presenta un suelo

o roca al paso de la corriente e1otrioa continua o alterna. Cada tipo-

de suelo ofrecerá una determinada resistividad, la misma que variará de-

acuerdo a su' contenido de sales, humedad y densidad. La resistividad,

se mide siguiendo la ley de Ohm. Uno-de los aparatos generalmente ea:,

p].ead.os.es el 11amad.od.e 4 electrodos o de Wenner, que esquemáticamente-es 

indica en la Fig. 1-12

Se hace pasar la corriente e1oirioa,I, a .trav4s del suelo entre loe

electrodos C1 ' C2 . Luego se mide la oafda de potencial entre los *leo -

trodos intermedios p y 12' que están en línea entre C 1 y C2 . La distan-
cia C 

1 
C 
2 se divide en tres partes iguales A.

- Como la profundidad hasta la cual puede hacerse el estadio, est& en-

funoidn del intervalo A, entre eleotrodos, se hacen varias inveetigacio -

nos para diferentes intervalos A.

I4edjante este método de los 4 electrodos, el Dr. Wenner eatableoj6 -

que la resistividad P , en un medio homogéneo, esta dada por la siguien -

te relaoi.Sn:
2TTAE

(1-3)
1
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donde:

A - distancia entre electrodos, que es constante para cada opera-

oi6n, en orn.

E - caida del potencial entre loe electrodos, en voltios.

1 - intenaidad de la corriente que fluye de las baterias y otra -

viesa el subsuelo, en amperios.

En una interpretaoi6n empfrioa, se traza la suma de los valores , de -

la resistividad aparente como funoi6n del espaciamiento, ooinose indica -

en la fig. 1-13. La curva resultante oonsiste en segmentos relativamen -

te rectos, si los estratos son horizontales y de espesor uniforme, Se

trazan tangentes a la curva y los espaciamientos correspondientes a la in

terseooi6n de las tangentes son las profundidades de loe límites de los -

estratos.

Los resultados de una exploraoi6n por resistividad elotrioa pueden,

determinar una frontera bien definida entre un material de baja resisten-

cia el6otrjoa, como un suelo fino, y un material de resistencia el6otri -

ca elevada, como una rocas sin,imp4rtar cual está arriba. Por otro lado,

no pueden deteotaree los límites que separan un suelo orgánico y una ax' -

cilla blanda o aquellos que delimitan una arcilla resistente y una aro¡'-

lla blanda o el que existe entre una arena suelta y una arenisca de gra -

no grueso.

15000

10000

o-

5000

.0

0	 10	 20	 30	 40	 50
Espacio A

Fig. 1-13 • Interpretaoi6n empfrioa de los

limites entre estratos
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1.18.2. REFRACCION SISMICA

Un impacto mecánico se propaga en el subsuelo oon velocidades dif e —

rentes segiin los terrenos atravesados. Esta velocidad d lan nndna ci(.it —

micas depende de la oompaoid.ad de los estratos considerados. La refraooi

6n sfsmioa aprovecha este fen6meno.

Se basa en el prinoipio ffeioo que establece que una onda de choque-

en un material homogéneo e15atioo, que tiene un peso espeoffioody un m6-

dulo de elasticidad. E, viaja a una velocidad y que se expresa por

vC\v/I
donde C es una constante adimenejona,l relaojonad,a con y.

Un emisor de ondas m6vil(marti].lo) permite orear los impadtoa y un -

captor fijo o ge6fono recibe las ondas propagadas por el subsuelo. Un a-

parato de medida permite conocer el tiempo tran8nurrjdo'entre el choque y

su reeoi6n.

En la mayorfade los casos, para el subsuelo pr6ximo, las capas pre-

sentan oelerid.adee crecientes oon la profundidad. Se admite que la onda-

. de choque se propaga en línea recta en un terreno dado, no cambiando nun-

ca de direooi6n excepto cuando penetra en un terreno diferente.

Consideremos dos capas diferentes superpuestas A y B;,la capa super¡

or tiene una celeridad y1 , inferior a la celeridad de la capa inferior

Be La onda oreada podrá alcanzar el getSfono(reoeptor de ondas) sigujen —

do dos caminos diferentes, Fig. 1-14:

— Un camino rápido pero maa largo por el terreno B, y

— Un camino lento pero mas corto por el terreno A.

Si el ge6fono y el emisor de ondas se ónouentran prdximoa, será la -

onda que va bor el'terreno A la que aloanzará antes el captor. Si el pun

to de impacto se enouentra suficientemente alejado del 9e6fono, será la—

onda que pasa por el terreno B la que llegará primero.

Si sobre un gráfioo se llevan en aboisas las distancia entre el pun

to emisor y el gefono y en ordenadas los tiempos medidos, se obtiene u —

na curva &romoordnioa que normalmente está formada por segmentos de reo —

,tas correspondientes a las distintas capas del subsuelo. Fig. 1-15

Estos segmentos de rectas tienen una ifloljnaojt5n inversamente proporojo —

nal a la oeleridwl del medio considerado, pudiendo así obtenerse las ve —
looidades buscadas.



ooci)
U)

c
cu

o

0.02

4

Disparo

D2-V2

x

1 Geo'fonos	 2	 3	 1;

directacapa

	

refractada.	 E

36.

Fig. 1.14 . Exploraoi6n por refrac0j6n afamioa

distancia en metros

Fig. 1-15. Curva d.romoordnjoa
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Puede calcularse de la manera que a oontinuaoi6n se expone el nivel

D del. techo de la segunda Capa, correspondiente al cambio de velocidad en

la curva domoordnica.

Entre el emisor y el ge6fono situado a una distancia X, el tiempo de

reoorrido en auperfioie ea:

t-
3.	 r'

'3.

El tiempo de recorrido del rayo refractado es:

2 C	 DR

	

+	 •, CD-EP, GD-EH
vi	y2

D	 2D	 X-2QD
Sioosi -	 t2•	 +

CDV1oosj

2D	 X-2Digi
GD -Dtgi	 t..	 +

	

V1 ooøj	 y

Si los dos tiempos de recorrido fueran iguales, X - d, de donde:

d •	2D
	

d - 2 D tg i
-	 +
vi	 V1oosj
	

y2

dV2 cos i-2DV2 +cL V1 ooa i-2DV1 son j

2D

(V2-V1aeni)
odio i

y
Poro aegdn el principio de Fermat se tiene: son i -

y2

y 2
	 1

entonces, cos i - -	 3.

y2



Resultando que

	

2DV	 y2
ci(V2-v1)_ v-.2v (v2_-4).

ci	 2 1/2
D --- -

2 V -
V (v-y1)

ci

D — ----

2 (v2 +v1 ) (v2-v1)

ci V2-V
1	

(1-5)
2 V 2 + V 1

La velocidad y el espesor de cada estrato sucesivo se pueden oalou —

lar siempre que su velocidad sea mayor que la del estrato que está arriba

de 41.

Los casos prácticos no son tan sencillos como si arriba indicado y -

frecuentemente se hace necesaria una gran experiencia por parte del t4o —

nioo que ha de interpretar los resultados obtenidos y suele ser necesaria

una exploración oonvenojonal del suelo para una interprótaojón mas correo

te de diohos resultados.

La principal ap1ioaoin del método sfamioo es la de looaljzar la su-

	

perficie de la rooa madre. En a1unoa oann. 	 rnia,

pesor de un estrato de suelo resistente duro situado por debajo de .ed.i —

montos blandos. Como la velocidad, de las ondas afamioaø es mucho mayor -

en el suelo saturado que en los no saturados, el método también puede u —

serse para localizar el nivel freático en suelos permeables; pero la pre-

eenoja de una capa blanda debajo de, una resiatønts no puede or dinariamen-
te ser detectada,.

38



39.

1 . 19. PRUEBAS DE LABORATORIO

Tabla 1-11, ENSAYOS DE LABORATORIO

PARA INVESTIGACIONES DE EXPLORACÍON

Y Ensayo	 Tipo de	 Peso	 Tipo de	 Uso de los datos

suelo	 muestra muestra

Peso espeoffi- Todos	 50 gr barrena Determinar oompoaioi6n,

co relativo de	 6 mp	 relaoi.Sn de yacios

los s6lid.og

Tamaño de los no cohesi-. 125 	 barrena Clasifioaoi6n. Estimar per

granos	 yo	 6 mp	 meabilidad., resistencia al

esfuerzo cortante, aooi6n

de las heladas.

Forma de los	 no oohesj-. 125	 barrena Clasifioaoj6n. Estimar re-

granos	 yo	 6 mp	 sistencia al esfuerzo cor-

t ant e.

Límites líqui- cohesivo 	 125	 barrena Clasificacj6n. Estimar oorn

do y plástico	 6 mp	 presibilidad..

Húmedo	 cohesivo	 125	 barrene, Correlacionar oon resisten

6 mp	 cia, compresibilidad..

Relaoidn de	 cohesivo	 125	 mp +	 Estimar oompr.e jbjljdad, y
vaofoa	 resistencia.

Compreai6n sin oohsøivo	 125	 mp +	 Estimar resistencia al es-

confinar	
fuerzo cortante.

Notaoi6z: mp a mu.etr.a&or partido

+ a Las muestras deb.n ser relativamente inalteradas

1.20. REPRESENTACION GRÁFICA DE LOS REGISTROS DE LOS SONDEOS

El primer paso para analizar los datos obtenidos en un estudio pro -

liminar de exploraoi6n, es representar gráficamente los registros de los-

sondeos como se muestra en la Fig. 1-169

Cada sondeo se representa por una faja vertical en la que se indican

los diferentes suelos por s!mbLos. La resistencia a la penetraoj6n de].-

R
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suelo se repre8enta por una línea quebrada que se dibuja junto a los da-

tos del sondeo; en el mismo gráfico se representan los datos de conteni-

do de humedad y 108 límites líquido y pl&stio9. La humedad se puede re-

presentar por una línea quebrada y los límites por puntos aislados.

Un segundo grfioo, adyacente al anterior, representa los datos de-

resistencia a oompresi6n sin confinar, obtenidos en las pruebas de labo-

ratorio.	 1
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CLASIFICACION DE SUELOS AÁSHO

cM(Ad2icAa4.oTERIsTicÁsn, RCÓMO PERREÑ00ECLMENAI0N1

GRUPOS	 DESCRIPCION DEL MATERIAL

Mezclas bien graduadas compuestas de fragmentos de
piedra, grava, arena y material ligante poco piSa— bueno a

A—]. tioo. Se incluyen también aquellas mezclas bien - exoelen
graduadas que no tienen material ligante.	 te

Mezclas maiproporojonaclas de grava, arena, limo y
aroilla. Tienen material fino (limo y aroilla) en

A-2 exceso a los límites establecidos por los suelos 	 bueno a
•	 A—]. y A-3.	 exoó].en

Ir te	 -

(r) ___	 ___
o

Arenas finas de playa y arenas con poco o nada de&t
material fino (limo y aroilla). Además, mezolas de

bueno aA-3 arena fina mal graduada, oon cantidades limitadas
de arena gruesa y grava. 	 exoelen

te	 -

Suelos limosos sin plasticidad o poco plSatiooe, -
en los cuales el 75 %, o más pasa e]. Tamiz # 200.

A-4 Además, suelos finos limosos que contengan hasta - Malo a
un 64 % de arena y grava 	 regular

Material limoso, semejante al A-4 9 generalmente de
oar&oter mioSoeo o diatomSoeo. Tienen mayor elaeti

A-5 ojd.ad..	 Malo a
pésimo

z

9	 Aroillas pl&atioaa, en las ou.alea el 75 %, o mg.e,-
pasa el Tamiz # 2dO. Además, suelos finos arcillo—

A-6 sos que contengan hasta un 64 do arena y grava. Regular
Presentan generalmente, grandes cambios de volumen a bueno
cuando absorben agua.

Terrenos arcillosos, semejantes a los A-6, pero oon
límites líquidos elevados como los del grupo A-5.

A-7	
Regular

a bueno

1.

TABLA 1-12
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1.219 CALCULOS PRELIMINARES

Los oloulos preliminares para la seguridad y el asentamiento de las

estruoturas, se pueden haoer utilizando el perfil del suelo y las propie-

dades estimadas del mismo. Los resultados de eetóe o&louloe se pueden a-

grupar en tres oategorfae:

1) Cuando los valores estimados de la oapaoidad de carga q y asentamiento

zH(obtenidos del estudio de suelos reali%ado) garanticen la seguridad-

de la obra, se pueden presentar dos oaaoe:

- Los valores de q yH son representativos de las condiciones reales -

del suelo, no afectando su uso a la economía del proyecto,

- Los valores de q yzIi son demasiado conservadores, siendo necesario un

estudio adicional del subsuelo, para obtener valores ma's cercanos a -

los reales, que disminuyan el oosto del proyecto.

2) La estructura parece no ser segura o se asentará demasiado; por lo tan

to, será necesario un estudio adicional del subsuelo.

3) Los valores de q y H indican un suelo de psimae oaracterfstioas para

cimentaoi6n, siendo	 subsuelo.

1.22. INVESTIGACION COMPLETA

La investigaoi6n oompleta faoilita al ingeniero los datos del suelo-

que son necesarios para hacer un proyecto definitivo. Cuanto más comple-

jas sean las oondioiones del suelo o más pesada la estructura, mayor será

elposible ahorro, si se tiene datos oompletos dél suelo.

La investigación completa se oent pa en aquellos estratos que la in -

veatigaoión exploratoria seíal6 como Orftioos. Hay dos maneras de obtener

Los datos necesarios:	 -

1) Obtener muestras inalteradas para las pruebas de laboratorio, -

2) Hacer pruebas en obra.

El hacer ensayos de laboratorio tiene la ventaja de que los esfuer -

sos se pueden variar a voluntad, para representar los cambios producidos

por la futura estruotura; sin embargo, loe resultados dependen de la cali

dad de las muestras del suelo, que están afeotadas por las alteraciones -

que sufren durante la toma de muestras y del grado en que estas represen-

tan la totalidad del estrato,



43.

El hacer las pruebas en obra tiene, tedrioamente, la ventaja de re-

ducir al mínimo las alteraciones causadas por los cambios de esfuerzos y

otras distorsiones similares inherentes a la toma de muestras, eliminan-

do también los efeotos de la vibraoi6n durante e]. transporte. Este tipo

de ensayos es la forma más realista de medir las propiedades ffaioae del

suelo en su propio ambiente. Sin embargo, la propia prueba ooaoiona al-

guna alteraoi6n.

1.23. MUESTREO

Para la olas ifioaoi6n preliminar de un suelo o para determinar sus -

propiedades en éL.labói'atorio, es neoesario contar oon muestras del mis-

mo. Las muestras de inspeooi6n para laboratorio pueden ser:

Inalteradas.- Cuando se toman todas las precauciones para proourar que la

muestra está en las mismas oondioiones que •1 terreno del oual procede.

Alteradas.- Cuando no importa conservar las oaraoterfstioae anteriores.

1923.1. MUESTRAS ALTERADAS

a) POZO A CIELO ABIERTO.- Se abre pozos de 1 9E)x 195 ml hasta encontrar

material no exoavable con pico y pala. En una de las paredes del pozo -

se va abriendo una ranura vertical de seooi6n uniforme, d. 20 cm de ancho

por 15 orn de profundidad. El material excavado ee reooge en la lona y se

deposita en el saco, identifiondo].o ad.eouadamente.

Muestreo por capas .- La muestra de cada capa se vaof a en un saco de malla

cerrada para evitar pérdidas de material fino. Se id.entjfioa la muestra:

pozo, profundidad., obra,looalioaoi6n, etc...

Muestreo integral.- El produoto de varias capas o estratos debe colocar -

se en un solo envase, con su tarjeta de identifioaoi6n.

b) SONDEOS CON PERFORADORA.- Si .1 terreno lo permite, puede usarse una -

perforadora para obtener, ya sea muestras por capas o bien de toda la pro

fundidad del pozo.

1.23.2. MUESTRAS INALTERADAS

a) SUELOS COHESIVOS DUROS.- Para obtener muestras de este tipo de suelo -'
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se prooed.e de la siguiente manera:

1). Se limpia y- nivela el terreno.. Se traza un cuadrado le 30 orn da lado.

2) Se exoava cuidadosamente alrededor del perímetro maroado, hasta una -

profundidad, mayor que la altura que se quiera dar a la muestra, labran

do las oinoo caras descubiertas. Para obtenerla muestra de una pared

se excava alrededor. como se ind.io6 anteriormente.

3) Se recorta la base de la muestra para poder desprenderla,

4) Una vez extraída la muestra debe ser ,inmediatamente protegida oon pa -

rafina, para evitar la pérdida de humedad. Debe colocaras una tarje -

te de identificación en la cara superior, a fin de que cuando se enea-

ye se encuentre en una posición igual a la que tdnfa en el terreno.

5) Se coloca la muestra en un oajón de madera de mayores dimensiones que-

ella, con el fin le poderla empacar con aserrin o papel, de manera que

quede protegida contra golpes durante su transporte.

b) SUELOS SUAVES.- En los suelos suaves, generalmente cohesivos y sin gra

va, las muestra inalteradas se obtienen utilizando un tubo muestreador de

lmina delgada, con filo en una de sus bocas. El procedimiento ea e]. si-

guiente:

1) Después de limpiar y nivelar el terreno, se introduce el tubo muestrea

dor hasta donde la resistencia del suelo lo permita,

2) Después de haberlo introduoidose recorta la muestra por su base y se-

enrasa al tamaño del tubo.

3) Se protege loe extremos de la muestra con parafine y se coloca una tar,

jeta de identificación adherida al tubo. Luego se empáca en un cajón-

con aserrín o papel para evitar que se rompa durante el transporte.

ARENAS.-. La extracción de muestras inalteradas de arenaL es sumamente-.,

diffoil .; se puede seguir el prooeao indicado para suelos suaves, siem-

pre que el material sea algo cohesivo. En estado incoherente ea diff-

oil evitar alteraciones de la estructura, Es preferible determinar la

relación de vacíos de la muestra en estado natural, y con la muestra -

alterada reproducir en el laboratorio ese mismo estado,

o)
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a. Poto alrededor de la muestra

coju de modero
parafina

b. Desbaste de la muestra

envase
meto lico

o. Muestra recubierta de	 d. Muestra en envase metálico
parafina fundida

F!g.-17
1 . 24. MUESTREO PROFUNDO

Cuando se realiza la exploraoi6n del subsuelo mediante pozos de ex-
ploraoidn, se pueden obtener datos que proporcionen una falsa seguridad -

si no llegan a suficiente profundidad. f bien porque aparece el agua o por-

que loe edios utilizados no, permiten superar loa 4 6 5 metros  &n tales

oscos, no h'zy que conformarse oon las indioaoiones que estos datos propoz'

otonan, sino que, necesariamente., hay que recurrir a la toma de muestras-

Inalteradas profundas, mediante el uso del muestreador, que es un tubo de

acero que va unido al extremo inferior de la barra de sondeo del equipo

de perf oraoidn.

La calidad de inalterada de una muestra depende de loe siguientes

feciorea;

1) lf	 zaiOntO 4el	 por	 ira4
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2) Rozamtnto en la cara interior del muestreador,

3) Método para introducir el muestreador en el terreno,

4) Compresión del suelo debida a la presión de la eobreoarga de tierra, -.

5) Manipulaoión y almacenaje de las muestras hasta ser ensayadas.

El grado de alteración de las muestras extraidas con muestreador lo

indica, aproximadamente, la relación de ársass

	

D 2	 D2
Ar(%)	

e	 1 
100
	

(1-6)

i

en las que D es el diámetro exterior del muestreador y D. el diámetro in

tenor de la cuohilla por la oual debe pasar la muestra. Si la relaoi6n-

de áreas no es mayor que 10 %, la alteración de la muestra es pequeña 5fl-i

oasi todos los tipos de suelo.

Se han desarrollado muohos tipos de muestreadorea con objeto de redu

oir a un mínimo las alteraciones de las muestras y los cie mø variadas a-

plioaoiones se describen a continuaoión:

1.24.1. MUESPREADOR DE PARED DELGADA

El muestrea4or más simple y mas ampliamente usado es el de pared del

gada o tubo Shelby, que permite obtener muestras inalteradas en suelos -'

blandos. Debe hinoarse a presión en forma continua con una velooidad de-1

penetración comprendida entre 15 y 30 om/Beg. El muestreador se introdu-

ce hasta el fondo del agujero de sondeo y se fuerza en el suelo para que-4

penetre una distancia no mayor de 15 diámetros, para reducir al mínimo el

rozamiento entre la muestra y las paredes del tubo.

Antes ¿te sacar el tubo del pozo, se hace girar las barras de perfora

oión para cortar el extremo inferior de la muestra. Luego se saca el mu-

estrador y se mide la longitud de muestra recuperada y se obtiene el por-

centaje de reouperaoión de la muestra, ea decir la relación. entre la lon-

gitud de la muestra y la profundidad de penetración del muestrad.or. La -.

muestra se sella en el propio tubo oon cera fundida y así se envía al la-

boratorio.

Este tipo de mueatreador reduce a un mínimo las causas rnú serias de

alteración de las muestras: el desplazamiento y .1 rozamiento. Fig. 1-18u
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1.24.2. MUESTREADOR DE PISTON

En suelos cohesivos blandos no. uniformes, ouand.o el muestroad.or de-

pared delgada esta vaoío y oomienza a penetrar, la adherencia y la frio-

oi6n en la parto exterior del tubo, puade ooaoionar el ascenso del suelo

dentro del tubo con una velocidad mucho mayor que la de su descenso; lue

go, ouand.o el muestread.or esta parcialmente lleno, la adherencia y frio-

ojn entre el tubo y la muestra se opone al ascenso de la misma.

Esto problema puede superarse proveyendo al mueatrador do un pist6n,

que cierra el extremo inferior hasta que el mismo ha llegado al nivel dée

la cara superior de la muestra a ser extrada. El pist6n se mantiene en

ese nivel en contacto con el suelo, mientras que el tubo avanza penetran

do en el suelo.. Con este método se pueden obtener buenas muestras en -

suelos muy blandos, pero con un aumento oonaid.erale del costo. Fig. 1-18b

1. 24.3. MUESTREADOR ROTATORIO

Combina la perforaojn y la toma de la muestra, lo cual hace que la

alteraoi6n debida al desplazamiento sea mfnima. Un ejemplo es el toma -

muestras Denison (Fig, 1-180 9 que consiste en dos tubos oonoentrjcoa.

El tubo interior es el mueatreador, mientras que el tubo exterior gira,-,

corta el suelo y los detritos son sacados del agujero del sondeo por el-

agua que se bombea por sl tubo de perforar y que fluye por entre los dos

tubos. El tubo interior permaneoe estacionario y protege la muestra del

agua que se inyeota. Las muestras que se obtienen con este muestrewjor-

son excelentes, particularmente en arcillas duras y en arenas ligeramen-

te oohesivas, pero si •quipo es oostoao y también resulta costoso 91 op.

rano.

Con la obtenoi6n de las muestras inalteradas, ya sean tomadas dió

reo-tainen-te o usando cualquier tipo de muestreador, se pueden realizar to

das las pruebas de laboratorio que sean necesarias para hacer si estudio

de la capacidad de oanga y asentamiento del suelo. Las muestras altera-

das servirán unioamente para los ensayos de oiasifioaoj6n de suelos.

En las Tablas 1-13y1-14 se indican los ensayos de laboratorio que-.
son necesarios realizar, de aouerdo al tipo de suelo, para poder diseiíar
la oimentaoj6n de una estructura.
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•.TAi3LA.1-13. INV4STIGACIONR1COMJ2NDADA

OTROS
PROPIEDADES IND ICE 	 ENSAYOS

1 -	 q.-	 ci)	 CI
Z	 ci)Q 	 e3	 E-a)<W	 TIPO DE SUELO	 >' - °

Q	 C) Z
Cu	 c3•lot	 V)	 . 4	 C	 0	 0It	 O)	 O O O) UW	 O_ -o	 1J C	 ci

cc	 (fi 0 j D— y) -

	

ci) •-._ .-.	 OLJ
4-•	 c	 ç	 ..-	 V) (f)ç: C	 C C	 Cj	 S.-.	 -	 C
o .	 ci) 0 O)	 C o O O 00(:1_	 .	 (). j QQ QL<L) oou 

Arcillas suaves . a medias x x x	 x x	 1

Arcillas firmes a duras x x x	 x

Arcillas con. grava	 x x x	 xwO	 Rocas blandas	 x x	 x	 x
O

Arenas	 x	 x 	 xx	 3
O

Gravas	 x	 xx	 .	 3

()

Z	 Arcillas	 x x	 x	 x	 x 4
Arenas	 x x

Gravas y gravas arcillo-	 x x
z
W	 sas
(n
4	 Rooaeblandas

(i) Si ea neoesarjo se debe hacer límites de oontraooi6n

(2) La oompreai6n simple no es adecuada en arcillas fiauradaa

() Los ensayos de corte se harán a diferentes densidades

(4) Se puedan hacer consolidaciones en arenas micáceas

(5) Se puede oaloular el asentamiento de la curva esfuerzo - de-

formaoi6n.



TABLA 1-14 ENSAYOS DE LABORATORIO MAS COMUNES

	

PROPIEDAD	 ENSAYO

Desoripci6n de las oaraóterfstjoaa visuales

LL
Des cripcio'n	 color, materia orgánica	 color
muestra	 Suelos granulares componentes- minerales	 Suelos cohesivos % de material granular

z
LU <D

 z -forma de los granos	 componentes orgánicos
O	 tamaño máximo	 d.ilatancia

Peso muestra hilmeda - Peso muestra seca
Contenido de	 w(%)	 x ioo
humedad	 Peso muestra seca

Medir el w de un suelo que posee una consistencia
tal que una muestra con una ranura, al sujetarse alz	 Límite líquido	 impacto de 25 golpes fuertes, en el dispositivo di-

-- aeña&o por Casagrande, se cierra sin que el suelo
resbale sobre su apoyo.	 Sei-

-	 líquido plastico sólido solido
Medir el w con el cual se agrieta un cilindro de ene
lo de 3 mm de diámetro al rodarse con la palma de la

Limite pla'stico 	 mano sobre una superficie liva.a.	
1	 -

Separar las porciones constituyentes de un suelo(grava, arena) mediante tamices de la
Tamizado	 omaSTM.1E) -.	 iai	 tjcs;

W

	

• :	
Se prepara una auspensi6n de suelo y se calcula el diámetro de las partoulas en- sus-

Metodo del	 . pensi6n usando la ley de Stokes.
hidrómetro	 -.

(31



TABLA 1-114 ENSAYOS DE LABORATORIO MÁS COMUNES

PROPIEDAD
	

ENSAYO
	 ESQUEMA

La muestra se oolooa dentro de una cámara cerrada y se somete
a una presi6n de confinamiento p en todas las caras, emplean-

COMPRESION	 do aire o agua a presi6n. Se apioa una presi6n axial p 1 en

TREAXIAL	 el extremo de la muestra. Se puede aumentar p1 o reducir p3

hasta que la muestra falle por esfuerzo cortante a lo largo

de un plano diagonal o por varios planos.

Consiste en aplioar una carga vertical a un espécimen cilín-
COMPRESION
	

drico y llevarlo a la falla, sin proporcionarle níngmn sopor
SIMPLE O	 te lateral.

INCONFINADA

Se coloca la muestra en una oaja dividida horizontalmente en

dos marcos y se aplica una presión vertical conocida. Luego

CORTE DIRECTO	 se aplioa una fuerza horizontal al maroo superior hasta que	 ft
ocurra la falla del esp4oimen a io largo u.e un plano riorizon	 j-j'	 h x
tal, a la mitad de su altura.	 1	 •	 J ¡

w
1-
c
o

-j

(-)
z
w
(1)

ff)
w

CD
1-

w

1-
z
w
(1)

Proceso de d.imminuoi6n de volumen de una muestra de baja per

meabilidad, (que se oonfin& lateralmente con un anillo met&li
CONSOLIDACION	 co) provooado por un aumento de las cargas sobre el muelo,

UNIDIMENCIONAL	 con la finalidad de determinar la magnitud y la volooidad de
los asentamientos probables 4.e las estructuras a oonstruir. -J

rl	 .
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1.25. PRUEBAS EN OBRA

1.25- 1 -  VELETA PARA PRUEBAS DÉ ESFUERZO CORTANTE

Este aparato llamado también Vano Test o eaoisómetro, ooneiate en me

dir en arcillas blandas saturadas, el par de torai6n necesario para hacer

que un cilindro de terreno gire, alrededor de un eje de simetría vertical-

por medio de dos placas rectangulares idntioas, hincadas previamente en

la capa que se va a estudiar, que forman ouatro diedros que tienen por a-

rista común vertical el eje de torsión. Fig. 1-19

En la rotación, los bordes de la plaoa engendran una superficie de -

revolución. Como no hay posibilidad de drenaje, al ensayo hay que clasi-

ficarlo como " no drenado ". La tensión de corte desarrollada en todos

los puntos de la euperfioie de revolución está originada por un par reBis

tente que durante el deslizamiento es igual al momento toreor ejeroido.

Llamando a a la resistencia al esfuerzo ,cortante del suelo, el momen

to resistente que se desarrolla en el Arca lateral será: -

i2D

D
- D H e--

2

El momento generado en oada base valdrá:

D 
2

2D	 1
T2 - — a-- - - D3s

4	 • 3 2	 12

Fig.1-19

El' momento resistente total registrado en el aparato, es igual a:

2
—D Ha
2

	

1	
2	

1
T - T +T ---D 	 D3s -2.	 22	 6

T	 T
De donde: a -	 -

D (---+---)	 C

U
D2 (- +	 a

2	 6

(1-7)

Observase que el valor de O ea una constante del aparato.

7
Es freouante que U - 2 D, con lo que: O --

6
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1.25.2. PRUEBA DE CARGA

Las pruebas de carga han constituido anteriormente el medio prinoi -

pal para determinar la capacidad de carga de un terreno. Sim embargo, a

partir, de los conocimientos de la Mecánica del Suelo, los resultados de -

las pruebas de carga por placa solamente se pueden transponer a estructu-

ras reales en casos muy especiales y de forma aproximada.

Se excava un pozo hasta el nivel del suelo ouya presi6n admisible se

quiera determinar(oota de oimentaoi6n); el ancho del pozo debe ser, por -

lo menos, cuatro veces el ancho de la placa de ensayo y el tamaño mínimo-

de seta plaoa debe ser un cuadrado de 30 orn de lado. La placa deberá te-

ner en el suelo un apoyo completo, por lo que ea recomendable oolooar en-

tre la placa y el suelo una pequeña oapa di arena. La placa de ensayo de

be estar ligeramente hundida por debajo del nivel del fondo del pozo de -

ensayo, en una profundidad determinada por la siguiente relaoi6n:

Profundidad de la d.epreai6n 	 h
-	 del cimiento real

ancho de la placa de ensayo 	 13

La carga se aplica oomo se indica en la Fjg. 1-20 9 por medio de una-

plataforma en la que se oolocan pesos o por medio de gatos hiidraúliooa ca

librados que reaccionan contra una armadura que está anclada al terreno o

al eje de un oami45n cargado.

Las cargas Be deben aplioar en incrementos de un cuarto de la presi6n

que se haya estimado que es admisible en ese suelo y se irá aumentando. -

hasta llegar a dos veces dicho valor, cuando se trate de arcillas. El a-

sentamiento que se produzca cada vez que incrementa la carga se leerá al-;

0 9 025 de milímetro y la lectura debe estar referida a un punto fijo colo-

cado fuera de la zona de posibles influencias.

Cada inoremento de carga se mantendrá hasta que .1 asentamiento sea-

menor de 0,05 mm/hora y una vez logrado esto as aplicará un nuevo more -

mento de carga. Las lecturas en el deformímetro se deben hacer a inter -

yaba de tiempo crecientes como 1, 2 9 5, 10, 20, 40 minutos, 1 hora, 2, -
4, 8 horas. El xIltimo incremento de carga se mantendrá por lo menos cua-

tro horas antes de claree por terminado el ensayo.



Carga

/
Plataforma
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Suelo
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Loa valores de medida determinados en la prueba de oarga(tiempo, oar

gag asentamiento) se representan en un diagrama en forma de lineas carga-

i l tiempoeasentamiento y carga—tiempo.

Los inconveniente de una prueba de carga son:

1) Debido a la pequeña superficie cargada, las presiones aottlan hasta u -

na profundidad pequeña, que llega a ser de una a tres veces el lado de

la placa de ensayo (1,20 mi), afectando solamente esta zona.

2) in suelos cohesivos, el asentamiento total no se puede evaluar. El en

sayo da asentamientos demasiado pequeños.

3) Al ser la superficie de oarga pequeña, el suelo puede fluir lateralmen

te.

4) La carga de rotura o oarga de falla del suelo viene determinada esen -

oialmente por la forma y tamaño de la sup.rfioie cargada, asf como por

la profundidad a la que se realiza la prueba.

5) Loa resultados de la prueba indican primordialmente la oapaoid.ad. de -

oarga y no constituyen indioaoionea oonfiablsssobre el asentamiento -

probable de las cimentaciones propuestas.

6) Un cambio del nivel freLtioo pod.ra afiotar á la oapaoidad d. carga -

del suelo.

7) Si .1 suelo no ea homogéneo, por lo menos hasta una profundidad igual—

al ancho de la oim.ntaoi6n a oonatruirae, el resultado de la prueba d.e

carga no tiene sentido.

a. Carga permanente	 b. Gato reaccionando contra una armadura

Fig. 1-20. Métodos para ejecutar pruebas

de carga
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Como la oapaoidad de carga de una oimentaoión en aroilla ea indepen-

diente del ancho del área oargada, la presión ortioa déterminada por la-

prueba de carga ea igual para -cualquier climenoi6n del cimiento:

q (cimentación) - . q (prueba de carga)

Detidó a que en arenas y gravas la oapaoidad de oarga aumenta en pro-

porción direota al ancho del área cargada, se realiza la siguiente oorreo-

oióñ:

B cimentación
q (cimentación) - q (prueba de oarga)

b placa

Una fórmula dada por Terzaghi y Peok, que re]aoiona él asentamiento -

de una placa ouad.rada de 30 cm de lado, con el asentamiento de una oimenta

oi6n de anoho B em mm, es la siguiente:

2B
s1 -s2 (	

)2

B + 300
(1-8)

En suelos granulares, esta fórmula se debe aplicar con ciertas preoa

oiones.

El cálculo del asentamiento también se puede efectuar aplicando la si

guiente fórmula:

P1 ( a1\/ 1 + b F

s i	 S2	 U'
'2 a2\/i+b F:

(1-9 )

en donder Cimentación

51 asentamiento

presión sobre el terreno

superficie cargada

U1 perf metro

Placa

U2

a1 y a2	coeficientes comprendidos entre 0,035 y 1 9 13. Dependen de la

forma de la superficie oargada, de la rigidez de la placa y de-..

la poeioión del punto cuyo asentamiento se quiere determinar.

b : coeficiente que representa la plaatifioaoj6n del terreno en los

bordes.
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1.26. INFORMES DE SUELOS

Por lo general, un informe de suelos para diseño de cimentaciones, in-

oluirá lo siguiente:

i) Descripción y oaraoterfstioae generales del terreno,

2) Análisis de las estruoturas a oimentarae,

3) Resultados de la exploración geofÉsioa (si es que se realizó),

4) Resultados de los ensayos de laboratorio y pruebas en obra,

5) Descripción de los estratos encontrados,

6) Profundidad del nivel fre&tioo,

7) Recomendaciones:

- TipO de cimentación

- Cota de cimentación

- Presión neta adicional admisible

8) Asentamientos probables de las oimentaoiones,

9) Recomendaciones para el control de la obra durante su oónstruooión,

lo) Documentos adicionales:

- Plano de ubioaoión de las perforaciones

- Resultado gráfico de los ensayos de S.P.P.

- Plano de cotas de cimentación.

Con los datos proporoionados por el informe de suelos, estamos en condioj

6n de diseñar una oimentacióri que cumpla los requisitos esenciales que ga

ranticen su buen funcionamiento. Para llegar a esta solución, ha sido ne

cesarjo seguir una aeouenoia de trabajo que viene esquematizado en la -

Fig. 1-21

n
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Inforrnaoi6n del proyeoto: 1	 1 Irtformaoi6n de posibles
área, oaraot • del diseño	

1	

lugares

II	 III

Espeoifioaoiones de oimenl 	 I$eleocidn de uno o varios
taoión	 _l	 lugares

Pruebas en obra

Pruebas de laboratorio

Se].eooi6n del tipo de ci— Li
Cargas en las estructuras	 mentaoi6n

Profundidad de las cimen

taoiones

hrnDimnsiones

Capaoidad de oarga

n
	

JL__

JiiAaantamjentos

______lI____________________
Cumplen requerimientos
	

NO

u

	 de aseatamjentoj

SI

$OLUCION

Pig. 1-21. Proceso a seguir para el diseño de cimentaciones
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CAPI TU 100 II

ANÁLISIS DE ASENTAXIENTOS

• Cuando un terreno está sometido a cargas, como 'ea el peso de una ea

truotuza, ee producen en él deformaciones. Como estas cargas son frecu-

entemente verticales, las deformaciones más prom.uioiad&s apazeoan en ea-

ta misma dirección. A estas deformaciones verticales se lee oonooe como

asentamientos. Es decir, el término &serttamierLto designa el hundimiento

do una oonstruooión bajo .1 efecto de la compresión y de la deformación-

del suelo que la soporta.

Los asentamientos pueden ser de dos olasea:

Asentamientos totales: Cuando toda la cimentación tiene un desplazamien

te vertical de la misma. magnitud;

Asentamientos diferenciales: Cuando la oimentaci6n tiene desplazamientos

verticales de diferente magnitud.

Do acuerdo a las care.ctorstioa.e del suelo, e], asentamiento se pro-.

duce por las siguientes causas:

1) l oambio de forma a volumen constante de la masa te suelo producido-

en el instante de la aplicación de la. carga,

2) La disminución gradual del contenido de humedad del suelo ( y de la -

relación te vaoLoa ) producido a. orga constante.

Como causas escundarias podemos anotar:

3) Zi deioenso de la capa fretioa que inorementa'].a presión efectiva

del suelo; es el caso del bombeo para suministro masivo do agua,

4) Por sfeoto de vibraciones provenientes te maquinarias, trLnsito, hin-.

os te pilotes, explosiones o terremotos, la este caso, el as.ntwnien

to ea produce 4nioamsnta en suelos no oohosivoz,

) Por .1 aumento de la carg& qu.s actila. sobre .1 suelo circundante, il-..

aasntamisnto de la superficie se produce en la zona ad.yaoents e. una o

bra en oonatrucción y puede calcular.e en forma estimativa, sólo en -

materiales que oont.ngan arcilla. blanda. Fig. 2-1,

6) Originada por una .xoava.oióu grande a. otalo abierto, realizada para,

oon.truir sótanos de •ifioios. ti asentamiento ae produce por la de

formación latsral de la arcille que forma las paredes de la excavaci-

ón.
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F	 -	 Al 	rtrntr

L.	 st»ctrci pu

Para el oloulo del asentamiento originado por 154 causae prinoipa-

lee, este se subdivide en tres clases:

1) Asentamiento innediato,

2) Asentamiento por ooneolidaoión pnmaria,

3) Asentamiento por connolidaoi6n secundaria.

	

22.	 DATOS PARA EL CALCULO DE ANTAIElfl?OS

Para poder estimar el orden de magnitud de loe asentamientos, se de

ben conocer previamente a la realizaoi6n del oLloulo, loe siguientes da-

toe

1) Datos sobre la estructura: tipo, planos estructurales, oargas perma-

nentes y sobreoarga.8,

2) Inveatigaoi6n sobre la naturaleza del terreno: perfil del subsuelo

en el cual so indique las oaraoterstioae fiioaa de los estratos,

3) Carcteratioae meoziioas de los suelos: curvas de compresibilidad a

diferentes profundída4ee determinadas a partir del ensayo de oon.soli-.

daci6n unidimenoion.al,

4) Valor de las presiones efectivas en cada punto del medio sobre un. -

lemento horizontal, antes y depus de la carga.

Como paso previo al cálculo del asentamiento de una estructura, em-

pezaremos desarrollando este ultimo tema de la ciiatribuoicSn de presiones

vertical.s ea el suelo, originada por distintos estados de carga, de a -

cuerdo oon La teoría dela elasticidad.

	

2.3.	 PR1IONS VERTICALES EN EL SUELO SITUADO DEBAJO DE LAS ZONAS CÁR

GADAS.

2.3.1 • INPRODUCCION

La $ecnioa de Suelos tiene como finalidad .bsioa predecir las re-

acciones de este medio frente a las cargas que le transmiten la. edifi -

cacioness Este oomportamiento se materializa en una mod.ifioaoidn de su-
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astado inicial de tensiones y deformaciones.

La Mecánica de Suelos corno UIL& parte de las oienoia.s físicas que tra

tan de explioar el murc re 1 estudia su comporteMento mediante la crea

oi6n de modelos matemáticos , eiinplifioa.oionee de la realidad compleja )-

que sean capaces de predecir las reacciones del terreno frente a unas de-

terminadas •oljoitacioneø.

Cuando la Mecánica de Suelos oomeri,6 a. organizares coro un cuerpo de

doctrina as enoonti-6 con un modelo matemátioo, la Peoría de la Elastiot -

dad, que se había desarrollado a lo largo del siglo K11 1 la cual tuvo su-

aplioaoi6n inmediata a los problemas de la Mecánica de Suelos,

El oáloulo de la distribuci6n de presiones en el suelo, aplicando la

Teoría de la laatioiciai, fue resuelto por primera vez por 3oueeinesq, -

considerando un modelo matemátioo con las siguientes oaraoterístioas: se

dio semiinfinito, homogéneo, is6tropo y linealmente elástico.

Decir que un material. es bomog4neo equivale a d.oir que en todos sus

puntos las propiedades fatoaa son idénticas. Indudablemente pa.e no po -

demos decir que un suelo saturado de agua sea liosoge'neo ya que un suelo -

es un conjunto de partfoula.s 6licia.a, agua y aire ocluido.

Decir que un material es ,.s6tropo equivale a. decir que para cada pun

to del material las propiedades fsioas son las mismas en todas direooio..

nes.	 n loe suelos tampoco podemos decir que rige esta hipdteets ya que-

siendo loe suelos formaciones naturales se han consolidado ( proceso de -

dieminuoi6n de volumen ) y por lo tanto las propiedades de resistenois en

diraooi6n horizontal son diferentes a las de resistencia en dirección ver

•ttoal.

Se dio, que un material es el4stioo cuando sigue la ley de flook., en

el cual las d.eformaoiones son proporcionales a los esfuerzos. Las rola. -

oiones esfuerzo - deformsoidn de los suelos no son las que corresponden a

ese oomporta.aiento.

También hay que considerar que ninguna masa de suelo ea semiinttnita.

A pesar de estas discrepancias entre el modelo satemátioo y la resli

dad, se utiliza la teoría de la elasticidad para el oLlculo de la distri.-

buoión de presiones, debido a que la experiencia indica que la distribu -

oión de presionas es independiente de las propiedades fsioas del cuerpo-

cargado. Por ello, en la práctica de la mecánica de loe suelos es oostua



bre justifioable oallar estas tensiones suponiendo que el material .i

homogéneos i56tropo y e1Lstioo

A oontinu.aci6n indicaremos los estados de oarga mas treouentee en la

prtotioa.

2.3.2. ESFUERZOS PROVOCADOS JN UN PUNTO DE UNA MASA DIC SUELO POR UNA CAR

GA CONCNTRÁDA. 8OLUCI0N DI BOUS8INES.

r

rO4

/.

oos O
6

3Pz3	 33P

2T1 R5 =
	 2	 2 )5/2r +z

(	 5/2

6z.
2	 2 L1+2

o de la forma siguiente:

P

2

5/2

donde: K:b	 [l1[r2

n esta f6rmula t s representa la distancia entre el plano de aplioa-

ot6n de la oarga y el plano en que se sitúa .al punto en que ae oaloula el

esfuerzo.

Para facilitar el o.loulo de S z se presenta la tabla 2.1 9 en la en

al se pueden obtener loe valores de Kb en funotón do la relaoi6n y/a.



TABLA 2-1

VALOR.L3 £)E INFLUENCIA PARA EL CASO DE CARGA CONCENTRADA

P
6zJ

Kb	 r/z	 Kb	 J_r/z	 Kb	 r/z	 Kb

	

0.00	 0.4775	 0.40	 0,3294	 0.80	 0.1386	 1.20	 0.0513
	1	 0.4773	 1	 0.3238	 1	 0.1353	 1	 0.0501

	

2	 0.4770	 2	 0.3181	 2	 0.1320	 2	 090489
	3	 0.4764	 3	 0.3124	 3	 0.1288	 3	 0.0477

	

4	 0.4756	 4	 0.3068	 4	 0.1257	 4	 090466

	

5	 0.4745	 5	 0.3011	 5	 0.1226	 5	 0.0454

	

6	 0.4732	 6	 0 . 2955	 6	 0.1196	 6	 0.0443
	7	 0.4717	 7	 0.2b99	 7	 0.1166	 7	 0.0443

	

8	 0.4669	 8	 0.2843	 8	 0.1138	 8	 0.0422

	

9	 0.4679	 9	 0.2788	 9	 0.1110	 9	 0.0412

	0.10	 0.4657	 0.50	 0.2733	 0.90	 0.1083	 1.30	 0.0402

	

1	 0.4633	 1	 04679	 1	 0.1057	 1	 0.0393

	

2	 0.4607	 2	 0.2b25	 2	 0.1031	 2	 0.0384
	3	 0.4579	 3	 0.2571	 3	 0.1005	 3	 0.0374

	

4	 0 .4548	 4	 0.25184	 0.0981	 4	 0.0365

	

5	 0.45 16 	 5	 0,2466	 5	 0.0956	 5	 0.0357

	

6	 0.4482	 6	 0.2414	 6	 0.0933	 6	 0.0348
	7	 0.4446	 7	 0.2363	 7	 0.0910	 7	 0.0340

	

8	 0.4409	 8	 0.2313	 8	 0.0887	 8	 0.0332
	9	 0.4370	 9	 0.2263	 9	 0.o85	 9	 0.0324

	

0.20	 0.4329	 0.60	 0.2214	 1.00	 0.0844	 1.40	 0.0317

	

1	 0.4286	 1	 0.2165	 1	 0.0823	 1	 0.0309

	

2	 0.4242	 2	 0,2117	 2	 0,0803	 2	 04302

	

3	 0.4197	 3	 0.2070	 3	 0.0783	 3	 0.0295
	4	 0.4151	 4	 0.2024	 4	 0.0764	 4	 0.0288

	

5	 0.4103	 c5	 0.1978	 5	 0.0744	 5,	 0.0282

	

6	 0.4054	 6	 0.1934	 6	 0.0727	 6	 0.0275

	

7	 0.4004	 7	 0.1889	 7	 0. 0709	 7	 0.0269
	8	 0.3954	 8	 0.1846	 8	 0.0691	 8	 0.0263
	9	 0.3902	 9	 0.1804	 9	 0.0674	 9	 0.0257

	

0.30	 0.3849	 0.70	 0.1762	 1.10	 o.o66	 1.50	 0.0251

	

1	 0.3796	 1	 0.1721	 1	 0.0641	 1	 090245

	

2	 0.3742	 2	 0.1681	 2	 0.0626	 2	 0.0240

	

3	 0.3687	 3	 0.1641	 3	 0.0610	 3	 000234
	4	 0.3632	 4	 0.1603	 4	 0.0595	 4	 0.0229

	

5	 0 . 3577	 5	 0. 156 5	 5	 0.0581	 5	 0.0224

	

6	 0. 35 2 1 	 6	 0.1527	 6	 0 .05 6 7	 6	 0.0219

	

7	 0.3465	 7	 0.1491	 7	 0.0553	 7	 0.0214

	

8	 0.3408	 8	 0 .1455	 8	 0.0539	 8	 0.0209
-	 9	 0.3351	 9	 0. 1420	 9	 0.0526	 9	 0.0204

62



63

ns	 K.	 r/z	 K	 r/z	 1	 l/Z

1.60	 0.0200	 2.10	 0.0070	 2.60	 0.0029	 3.10	 0.0013W
1	 0.0197	 1	 0.0069	 1	 0.0028	 1	 0.0013
2	 0.0191	 2	 0,00o8	 2	 0.0028	 2	 0.0013
3	 0.0187	 3	 0.0066	 3	 0.0027	 3	 0.0012
4	 0.0183	 4	 0.0065	 4	 0.0027	 4	 0.0012
5	 0.0179	 5	 0.0064	 5	 0.0026	 5	 0.0012
6	 0.0175	 6	 0.00b3	 6	 0.0026	 6	 0.0012
7	 0.0171	 7	 0.00b2	 7	 0.0025	 7	 0.0012
8	 0.0167	 8	 o.006o	 6	 0.0025	 8	 0.0012
9	 0.0163	 9	 0.0059	 9	 0.0025	 9	 0.0011

1.70	0.0160	 2.20	 0.0058	 2,70	 0.0024	 3.20	 090011
1	 0.0157	 1	 0.0057	 1	 0,0024	 1	 0.0011
2	 0.0153	 2	 0.0056	 2	 0.0023	 2	 0.0011
3	 0.0150	 3	 0,0055	 3	 0,0023	 3	 0.0011
4	 0.0147	 4	 0.0054	 4	 0.0023	 4	 0.0011
5	 0.0144	 5	 0.0053	 5	 0.0022	 5	 0.0011
6	 0.0141	 6	 0.0052	 6	 0.0022	 6	 0.0010
7	 0.0138	 7	 0.0051	 7	 0.0022	 7	 090010
8	 0.0135	 8	 0.0050	 8	 0.0021	 8	 0.0010
9	 0.0132	 9	 0,00	 9	 0.0021	 9	 0.0010

1.80	 0.0129	 2.30	 0,0048	 2.80	 0.0021	 3.30	 0.0010
1	 0.0126	 1	 0.0047	 1	 0.0020	 1	 0.0009
2	 0.0124	 2	 0.0047	 2	 0,0020	 2	 0.0009

	

3 0.0121	 3	 0.0046	 3	 0,0020	 3	 0.0009
4	 0.0119	 4	 0.0045	 4	 0.0019	 4	 0.0009
5	 0.0116	 5	 0 .00	 5	 0.0019	 5	 0.0009
6	 0.0114	 6	 0,0043	 6	 0.0019	 6	 0.0009
7	 0.0112	 7	 0..00	 7	 0.0019	 7	 0.0009
8	 0.0109	 6	 0.0042	 8	 0.0018	 8	 0.0009
9	 0.0107	 9	 0.0041	 9	 0.0018	 9	 0.0009

1.90	 0.0105	 2.40	 0.0040	 2.90	 0.0018	 3.40	 0.0009
1	 0.0103	 1	 0.0040	 1	 0.0017	 .1	 010008
2	 0.0101	 2	 0.0039	 2	 0,0017	 2	 0.0008
3	 0.0099	 3	 0.0038	 3	 0.0017	 3	 0.0008
4	 0.0097	 4	 0.0038	 4	 0.0017	 4	 0.0008
5	 0.0095	 5	 0.0037	 5	 0.0016	 5	 0.0008
6	 0.0093	 6	 0.0036	 6	 0.0016	 6	 0.0008
7	 0.0091	 7	 0.0036	 7	 0,0016	 7	 0.0008
8	 0.0089	 8	 0.0035	 8	 0.0016	 8	 o.0008
9	 0.0087	 9	 0.0034	 9	 0.0015	 9	 0.0008

2.00	 0 . 008 5	 2.50	 0.0034	 3.00	 0.0015	 3.50
1	 0.0084	 1	 0.0033	 1	 0.0015	 a	 0.0007
2	 0.0082	 2	 0.0033	 2	 0.0015	 3.61
3	 0.0081	 3	 0.0032	 3	 0.0014	 3.62
4	 090079	 4	 0,0032	 4	 0,0014	 &	 040006
5	 0.0078	 5	 0.0031	 5	 0.0014	 3.74
6	 0.0076	 6	 0.0031	 6	 0.0014



64

r/z	 Kb r/z	 Kb	 r/z	 r/s

2.01y	 0.0075	 2.57	 0.0030	 3.07	 0.0014	 3,75
	8 0.0073	 8	 0.0030	 8	 0.0013	 a	 0.0005

9	 0.0072	 9	 0.0029	 9	 0.0013	 3.90

3.91	 4.13	 4.44	 4.91
a	 0.0004	 a	 0.0003	 a	 0.0002	 a	 0.0001

4.12	 4.43	 4.90	 6915

Loa valores oontenid.óe en la Tabla 2-1 se loe puede también indicar

en forma grtfioa, oomo en la fig. 2-2.

0,48

0.40

0,32

0.24

0.16

'0.08

['1
0	 0.4	 08	 1.2	 1.6	 2.0	 2.4	 2.9

V ,, !,-,, r c, s d? f(Fig. 2-2)

JMPL,0..- Obtener el valor de 5 z apltoanio la eouaoj6nde 3ouasinee

para el oaeo de--una carga oonoentrada de 200 toneladas, $• requiere él -

.esfuerzo a 5 astros de profundidad y a una dietanoia radial de 2 metros,

DATOS; P a 200 ton.	 r • 2,0 al	 z 4 5,0 ml

l valor de la preai6n vertical 6 con la eouaoi6n de 5ou.aeineeq es obtte

no saf:

2.0

- ---- - 0.4 por lo que K,b s tomado de la tabla 2-1 9 val.
a	 5.0



P

0,3294

0,3294.

Por lo tanto:
200 ton

ton

( 5.0 ml )2 a 2964	
2

I*b
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Por medio 'de la teora de distribuci6n de esfuerzos de Bossineaq, —

se puede graficar dichos esfuerzos de diferente manera.

Una, manteniendo constante --- obteniéndose curvas de igual presi —

R

ór vertioal que se denominan isó'bras o bulbo de presiones, cuya represen

taci6n gráfica puede verse en la figura 2-3.

P12 Tm

(mts)	 1	 r (mis)
4	 3	 2	 13.0	 1	 2	 3 4

00

2

3

1

E
s.l

KgJcrn

= 0.2 Kgkrr

Fig. 2-3

Otra manera de graficar los esfuerzos es por medio de la djstrjbtjcj4n
de esfuerzos sobre un plano horizontal a una profundidad constante z, co-
mo se indica en la fig. 2-4.

P

7:0

i
Fig. 2-4

1	 z2B



En la fig. 2.-4 se puede apreoiar que el esfuerzo máximo se produce

lajo la línea de acoi6n de la carga oonoentra4a y que disminuye gradual-

mente, conforme se aleja de esta. Hay que tener en ouenta que el área ba

jo la curva a oualquier profu.ndidad representa el valor de la carga con -

*entrada 1'.

La otra manera de graficar los esfuerzos ea por medio de la distri

buoi6n de esfuerzos verticales con profundidad sobre un plano vertical. -

ubicado en la línea de aooi6n de la carga vertical concentrada, como se -

puede ver en la fig. 2-5. A medida que aumenta la profundidad, tisminu '

ye la oonoentraoi6n de esfuerzo directamente debajo de la oarga.

Ip

zO

- - - - -z:B

Fig. 2-5

.z:2B

2.393 DISTRIBUCION D 3PUERZOS BAJO UNA SUPERFICIE RECTANGULAR UNIPOR-

K(ENTE CARGADA.

En el caso de que la carga aplicada sobre el plano que limita el se.

mieepaoio no esté oonoentrada, sino que sea una carga uniformemente dia

tribuida sobre una superfiote rectangular, podrán obtenerse los valores -

de los esfuerzos de oad.a uno de loe puntos del eemie.paoio por medio de -

una . integrsoidu de la eoua.oi6n 2-1 de Boussinesq.

Z
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El esfuerzo 6 bajo una esquina de la eupérficie cargada y a una pro

fundidad s set
2	 2	 2 1/2	 2	 2	 2

wrax.yz(x +y+z )	 x +y +2s

47,[
2

	

	 2	 2	 2	 22	 2	 2	 2
z(x +y +z )+z y	 x +7 +z

2xyz(1 
2 +y 2 +z 2 ) 1 /2_1

+angtg 2
	 22	 2	 2 2

Z (x+Y +z )-x y

x
si m a—y n a—, la éouaoi6n puede escribirse en forma adimensto -

e	 e
nal

2	 2	 )l/2	 2	 2
6	 lr2mn(a +n +1
	 +n +2

e
22	 2	 2

w	 4rft(m2 +n2 
+	 + .m n	 m +n +1

2	 2
2mn	 +n +1)1/2 1( m 

+angtg	 . .
2 	2	 2 2

( tu + n • 1	 e uj

Como se puede observar, el segundo miembro de esta eoue.óión es tun

oi6n uniósimente dé loe parámetros rn y n. 3n el año 1939, Yadw prspar6.'..

la Tabla 2-2 para diferentes valores de tu. y n. qué simplifica el problema,

quedando la eouaoidn de la siguiente manera: 	 .

122

donde:

1; valor de influencia que depend.e de e y n

mi relaoi6n entre el ancho del reot6.ngulo y la profundidad 1,

u: re3.aoi6n entre •1 largo del reotngulo y la profundidad e,.
La Tabla 22 también viene desarrollada en forma de grLfioos, fig. -

2..4,Y-2-7, los cuales evitan el hacer las interpolaciones que son necesa-

risa realizar al utilizar la Tabla 2-2.

Así para calcular la presi6n bsjo una esquina de una superficie reo-
tangul.ar oargata uniformemente oon una carga de y	 se oaloutan los

valores de a y n y por medio de la Tabla 2-2 6 de los gr4.fioo. 2-6, 2-7 -
se calcula el valor de 1, el cual se m4tiplioa por el valor de,..



VALORES DE ¡ PAR  LOS ESFUERZOS \'ERTI( At FS	
TABLA 2-2

DEBAJO DE UNA ESQUINA SE(0N 

U4	 0	 00	
0.8 L_0.9

0.1	 0.00470 0.009l 	 00132.3 0.07X	 0.0197X	 0.02?3	 0.02420 0.02576 0.02698	 0.02794 0.02926 0.03007

07 0.00917 0.01790 0.02585 0.0320 0.03866 004348	 0.04735 0.05042 0.05283 0.05471 	 0.0573 0.05894

0.3	 0.01323	 00'5	 0-03 -1 1 "	 0.0474.	 (5Q3	 0,01 1 94 	 0.07308	 0.061	 0.07938	 0.08323	 0.08561

0.4	 0.01678	 O.03»<0 0.0474?	 0.06(74	 u0711 l	 00009	 ))734	 0.09312	 0.09770	 0.10129	 0.10631	 0.10941

0.5	 0.01978	 0.03866	 0.0593	 0.071 II	 0.0'4(.)3	 009473	 0.!0340	 0.11035	 0.11584	 0.12018	 0.12626	 0.13003

0.6 0.02223 004348 0.06294 0.08009 0094	 O 10688	 0.11679 0.12474 0.13105 	 0.13605 0.14309 0.14749

0.7	 0.02420	 0.04735	 0.655 8	 0.08734	 0 1034()	 O ¡1679	 0.1277?	 0.13653	 0.14356	 014914	 0.15708	 0.16199

0.8	 0 0257i	 ft05042	 O 07 3 0Y	 0.00314	 u 1 !03	 (1! 7474	 O 13(.5 4	 0.14607 - 0.15371	 015978	 0.16'-48	 0.17389

09 0.02698	 ().0578	 007t61	 O 00 770	 0.!! 54	 0 3105	 0.14356	 0.15371	 0.161(5	 016835	 017766	 018357

LO	 00794	 0.05471	 O.073	 0.101?')	 0.17018	 0.13605	 0 14914	 o 15978	 0.16835	 0 1 7, 522 0.18508	 0 19139

1.	 0.0292('	 0.C533	 0 .0X32	 0 iu6 1	 U 2670	 O -1 , 09	 0 ¡5703	 0.16843	 0.17766	 0,18503	 0.1954	 0.20278

14	 0.03007	 0.05894	 00X51	 0 . 10941	 0.13003	 014749	 0.16199	 0.17389	 018357	 0.19139 
1 

0.2027	 0.21020

14	 0.03058	 0.05994	 0.08709	 0 11 13 5	0.13.0	 O 5O .'	 0.16515	 017739	 0.18737	 0.19546	 0.2073!	 0.21510

¡.3	 ('.03090	 0.O605 :	0Y0MSO4	 0 11260	 0.133-5	 O. 15707	 0.16720	 0.17967	 0.18986	 0 19.886	 0 21032	 0.2 18 36

2.0	 0.03111	 0.06100	 0.08867 . 0.11342	 0.13496	 0.15326 ¡ 0.16856	 0.18119. 0.19152	 019994	 0.1235	 0.22058

2.5	 0.03138	 0.06155	 Ø.0$94	 0.1145!)	 0.l 3,7$	 0.1 5483	 0.17036	 0.18321	 0.19375	 0.20236	 0.21 51-2 	0.22364

3.0 0.03150 0.06178 	 0.08982	 0.11495	 0.13684	 0.15550	 0.17113	 0.18407	 0.19470	 0.20341	 0.21633	 0.22499

4.0 0.03158 0.06194 0.09007	 0.11527	 0.13724 0.15598	 0.17168	 0.18469	 0.19540	 0.20417	 0.21722	 0.22600

.0 ft03l0 0.o6199	 0.09014	 0.11537	 0.1373 v	0.15612	 0.17185	 0.18488	 0.19561	 0.20440	 0.21740	 0.2263?

6.0	 0.03161	 006u1	 0.0901]	 0 1 1`41	 0.13731	 0.1.61	 0.17191	 0.18496	 0.19569	 0.Y1449	 0.21760	 0.22644

8.0	 4)3 16?	 0.0'21 02	 0.0001í . 0.1143	 0.1 744	 0 15 6 21 	 0.171 9	 0.18500	 0,1954	 0.20455	 0.2 1767	 0.22652

loo	 0031 e >2	 .:,0,7O2	 O0901	 01 1534	 0,1345	 0156??	 0.17196	 0.18502	 0.19576	 020457	 0.21769	 0.22654

0.03162 0.062.02	 0 090 19 .011544	 1)13745	 0 V(	 017197. 0.18502	 0.19577 1 0 0458	 0,21 7 70	 0.22656



5.0	 1	 6.0	 11	 8.0	 II	 10.0

	

0.03160	 0.03161

	

0.06199	 0.06201

	

0.09014	 0.09017

	

0,1153 7	0.11541

	

0.13737	 1	 0.13741

	

0.03162	 0..03162

	

0.06202	 0.06202

	

0.09018	 0.09019

	

0.1154 3	 0.11544

0 . 13714 . . 0.1374

0.03162

0.06202

0-09019

0.11544

0.13745

0.15617	 .0.15621	 0.15622

0,17191	 0.17195	 0.17196

0.18496	 0.18500	 0.18502

0.9569 1 0.1974	 0.19576

0.2044 	 0.2O.15j_,.2O4S7

0.217('9

0.22644	 0.22652	 0.22654

0.23249	 0.23258	 0.2,26i

0.23671	 1 
0.23oI0.23684

0.23970 , 0.23981	 0.23985

0.24412	 0.24425' 0.24429

0.2630	 0.24646	 0.2465()

0.24817	 0.24836	 .0.2842

0.24915	 0.24907	 0.24914

0.24916 
1 

0.24939	 0.24946

0.24939	 0.24964	 0.24973

0.24946	 0.24973	 0.24)81

0.24952	 04980	 0,24989

0.15623

0.17197

0.18502

0-19577

0.20458

0.21770

0.22656

0.23 263

0.23 $6

0.23987

0.244321

0.2465

0.24846

0.24919

0.24952

0.24960

0.24989

.025000

2.5 3.0 	4.0

0.030581 0.03090 10.03111	 0.03138	 0.03150	 0.03158

0.2 0.05994 ' 0.06058 0.06100 0.06155 0.06178 0.06194

0.3 0.08709 0.08894 0.08867 0.08948 0.08982 0.09007

	

0.4	 0.11135	 0.11260	 0.11342	 0.11450	 0.11, 495	 0.11527

	

0.5	 0.13241	 0.13395	 0.13496 0.13628	 0.13684 0.13724

	

1502f.15207	 0.15326 
1 

0.15483	 0.15550	 0,15598	 0,15612

	

0.7	 0.16515	 0.16720	 0.16856	 0.17036	 0.17113	 0.17168	 0,17185

	

0.8	 0.17739 0.17967 0.18119 1 0.18321	 0.18407	 0.18469	 018438.

	

0.9	 0 - 11737	 0.18986	 0.19152	 0,19375	 0,19470	 0.195 1.0j 0.19561

	

1.0 0.19546 0.19814 1 0.19994 1 
0.20236 i 0.20341	 0.204 rl Ib0.2010

	

1207T0,2102 0.21235 0,21512 0.21633	 0.21722	 0I749

1  0.21510 0.21836 0,22058 i 0.22364 0.22499 0.22600

	

1.6 0.22025 0.22372 0.22610 0.22940 0.23088 , 0.23200	 O.2323t

	

1.8 0.22372 0.22736 0.22936 0.23334 0.23495 	 0,23617	 0.23''

2.0 0.22610 [ 0.22986 0.23247 0.23614 0,23782 0,23912 0,23954

	

2,5f.22940 0.2333 4 0.23614 0.24010 1 0.24196 0.24344	 0,24392

10 0.23088 0.23495 0.23782 0.24196 0.24394 0,24554 0.24608

4.0 0.23200 0.23617 0.23912 0.24344 0.24554 0.24729 0,24791

	

5.0 0.23236 0.23656 0.23954 0.24392 0.24608 0.24791	 0.24857

1i232'f0.2i671 0.23970 024412 1 0.24630 0.24817 0.2435

8.0 0.23258 0.23681 0.23981 0.24425 0.24646 0.24836 024907

10.0 0.23261 0.23684 0.23985 1 0.24429 0.24650 0.24842 0.24914

0.23263 0.23688 0.23987 0.24432 0.2465 4 0.24846 0.24919
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Fig. 2-7 a) Aboco para la determinación de esfuerzos verticales bajo las esquinas de tina superficie rectangular con carga uniforme en un
material elástico e isótropo. Del ábaco se obtiene f(m,n). b) Para el punto A, Ao,, = AQR .X f(m,n). (Según Newmark. 1942).
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JYPkO.- Calcular la presión en un punto a 5,0 ml por debajo de la

esquina de una zapata de 1,5 ml x 3,0 mi, que soporta una carga uniforme

de 3

x	 1.5	 y	 3,0
m -u	 u 0,3	 n --.	 0,6

a	 590	 z	 5,0

Be la Tabla 2-2 o de los gráfico¡¡ 2-6, 2-7:

1 - 0906294

z	 1. w - 0,06294 x 3 Kg/orn - 0,19 Kg/orn

Es notorio que una carga concentrada causará una distribución de es-

fuerzos diferente a la que causará una carga de igual magnitud, pero uni-

formemente distri.huida, En la fig. 2 ...8 1 las abscisas de la curva A repre

sentan la inteneicie4 de la presión vertical a distintas profundidades de .-

bajo del centro de una ouperf jote cargada 3 x 8, que soporta una carga u

niformernente distribuida q por unidad de área. Si la carga total 3 2q se

sustituye por una carga concentrada W igual, situada en .1 centro del oua

d.re4o, la curva A se transforma en la B. 1& figura muestra que ambas cuz

vas ee baoen prácticamente id6ntioaa a partir de una profundidad 3 Be es-

decir, que para una profundidad mayor de 3 8, la preei6n sobre una socci-

6n horizontal, originada por una carga distribuida sobre un área cuadrada,

es prácticamente igual a la presión producida por una carga concentrada

en el punto central del área cargada. ¡sas tensiones 6 z sobre secciones -

situadas a profundidades mayores de 38 pueden, por lo tanto, oalou.laree-

oon la eoua.oión de Bouseinesq:

6- 2 K 
B

5

Por otro lado, cuando la profundidad z a la cual se quiere oonooer

el esfuerzo ', es menor de tres veces la dimensión menor del área cargada,

el ¿lea grande debe dividirse en pequeñas áreas ( con la finalidad de ob-

tener un valor as aproximado al real ), obteniéndose el esfuerzo 6 que-

cada una de ellas provoca y su suma dará e]. esfuerzo 6 total.

A continuación se desarrollan algunos ejemplos que indiquen lo seña-

lado anteriormente;

i) Calouiar la presión en un punto a 6 ml de profundidad por debajo del

oentro de una zapata de 4.0 ml de a.noo y 8.0 ml de largo que soporta-
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una carga uniformemente distribuida de 3

Como la profundidad z a 8.0 ml ea menor que el triple del lado menor

de la zapata ( 4,x 3 a 12 ml ), ea necesario dividir el área total en par

tea iguales.
_____	 43	 290

ai ---a 0.25

&

4.0
no	 aO.5

8

Obtenemos 1 param a 0.25 y n a 0.5	 1. 0.047295

ste valor de influenoia correspondo a la cuarta parte de la aupar —

fioie total, por lo que debemos a este valor multiplicarlo por cuatro.

a 4 x 0.047295	 3 Kg/o a 0.57 Kg/orn2

Sise desea -oular el valor de la presión en un punto situado fue-

ra del área que proyecta el área cargada, se debe superponer 1s efectos-

de varios rectángulos auxiliares como se indica en la fig. 2-9.

y'>;;/./' 27/
•	 1

Fig, 2-9

	 LJL	 2

6
5 - w ( I 1 - 12 - 1

3 + 1 4 )

2.0

2.0
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2) Caloular el esfuerzo vertical a una profundidad de 4,0 ml bajo el pune..

to A, produoidos por una zapata ouadrada de 2.0 ml de lado, que trana-

mite al suelo una oarga uniforme de 4

1.0

2.0	 f	 1
Log reotngulos auxiliares serían loe eiguienteex

Ti	 1»!!

	

i:vJ

Reotángulo	 m
	

n
	

1

1
	

0-75
	

1.0
	

0.15446

u 0.25
	

1.0
	

0.06704

II,'
	

0.50
	

0-75
	

O • 10688

Iv
	

0.25 o • 50
	

0.04730

0.02784

. 1 • W • 0.02784 x 4 K,1o 2 • 0.11 K/03 2

2.3.4. DI5PRIJCI0N DE ESFUIMZOS BAJO UNA CARGA R?AHOUIJARD LONGITUD

INI'INITA.

La fdrinula que proporoiona el esfuerzo vartioal en un punto oua]qaj-

hajo la carga ea: Fig2-10	
b	 b

---F,-,),

	 x

Fig. 2-10

2



2
a

2

4

6

.75

r
6	 + aen000s 2 ) 2-3

La misma f6rmula, pero expresada en función

q	 1

6 z	 2:.	 . ) +—_( sen 2 e 2 — Ben 2 e1 )

Para puntos ubicados bajo el centro del ancho del área cargada, la —

fórmula se simplifioa ( B O )
q

Sz 
i j (C + sana:)

Los valores que se obtienen con la f6rmula 2-3 vienen representados

en forma de grLfioo en la figura 2-11.

Fig.	 EIuaos punupues bajo una cata rectangular de longi-
tud infinita.



-Otraanera de determinar loe esfuerzos bao una superficie cuadra -,

cia o infinitamente larga, empleando él análisis de Bot&seiuesq, ea median

te las lfneaa iaobrioaa ( lfneaa de igual presión ) que vienen represen.-

indas en la figura 2-12, para-el oasó de superficie oargad.auniformemente.

Cuando la cimentación ea rectangular, se puede uoaXel gráfico para oimen

tacionsa ouadr'adas, con ligero error, suponiendo que B .VT, siendo A el

área de la cimentación.

- a. ChuantacUø lnflnitasnts larga.	 .	 6. CIsentscln cuadrada

Hg. .2-42 u.as Isobáricas de esfuerzo vertical debajo de, una cimentación en un
sólIdo lemi-Infinito y ejáslico; análisis de Boussineq. Los esfuerzos están dados en fun-
ción de la preelóri unlfonne& en la cimjWtaclén, las distancias y profundidades están
dadas en funcisíih	 de la cimentación. B.
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2.3.5. PORKULA DE W$TROAÁRD

Siel intervalo de presiones se tiene que calcular en un suelo oom-

presible que contiene finos estratos de arena o limo alternados con otros

de arcilla ( aroillas finamente estratificadas ), Westergaard desarroll6..

una fórmula suponiendo una masa homogénea, e1atioa reforzada por finas

ldminaa horizontales no deformabletí de espesores despreciables. La f6r-.

mula para el incremento de eefuers vertical producido por una carga oon-

centrada aplioada en la superficie te un suelo compresible, es la eignten

tez

6Z 7 + 2 2 3/2 
24

1-2v

2 ( 1 - y )
donde K-

Si y ( relaoi6n de Poisson ) es igual a oeroz

p

62 [1 +2()2.] 3/2

En el caso de superficies con carga uniforme, la distribución de pro

sienes se puede obtener a partir de la integración en toda el dice de la-

oimentaci6n, de la fórmula de WeateraaMo Estos resultados se presentan

en forma de lfneea isobdrioaa de esfuerzo vertical, para ciaentaoionee .in

finitamente largas y oimentaoioneá cuadradas,

..3.6.: DI5!L'RI3UCION D1I, ESFUERZO BAJO EL CENTRO DE UNA SUPEMOIX CIRCU-

LAR UNIFOMEKENTE CARGADA.

El esfuerzo 5 en cualquier punto de la vertical bajada por el oen -

tro del orou.lo cargado, puede obtenerse integrando la eouaoi6n de Boussj

nesparaoarga concentrada, a toda el área circular, obteniéndose la si-

guiente fórmula,' figura 244:	 3/2
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1	 13/2
haciendo 1 - 1 -I

Li (r)2

r68_1 . q

Los valores de 1 puedeñ tabularse en funoi6n de loe correspondientes

de r/z, 000 se indica en la Tabla 2-3.

JUrgenon presenta una solici6n más general, que permito oaloular -

los esfuerzos vertioales en ouaiquier punto del medio semiinfinito, mdi-
cada en la ftg. 2-15.

-Y

R
1	 .2	 3

0.40	
y

IIIIII

7 -

2___7_'

3.

Aqv

...._

-------	 --	 -.---

-

0.10

¡0..05

4 1 	 1

Fg.-4 5. Esfuerzos verticales producidos por UflB carga uniforme sobre
una euperficle circular.

Z
R



TABLA 2-3

VALORES DE INFLUENCIA PARA AREA CIRCULAR UNI?0R)SMENTE CARGADA

[6 -,.7q iz
i	 r/z	 1	 r/z	 1	 r/z	 1

	

0.00	 0.00000	 0.40	 0.19959	 0.80	 0.52386	 1,20	 0.73763
1	 0.00015	 1	 0 . 20790	 1	 0.53079	 1	 0.74147
2	 0.00060	 2	 0.21627	 2	 0.53763	 2	 0.74525
3	 0.00135	 3	 0.22469	 3	 0.54439	 3	 0.74896
4	 0.00240	 4	 0.23315	 4	 0 .55106	 4	 0.75262
5	 0.00374	 5	 0.24165	 5	 0 .55766	 5	 0.75622
6	 0.00538	 6	 0.25017	 6	 0.56416	 6	 0.75976
7	 0.00731	 7	 0. 258 72	 7	 0.57058	 7	 0.76324
8	 0.00952	 8	 0.26729	 8	 0,57692	 8	 0.76666
9	 0.01203	 9	 0. 27587	 9	 0 .58 317	 9	 0.77003

	

0.10	 0.01481	 0.50	 0.28446	 0.90	 0 .58934	 1.30	 0.77334.
1	 0.01768	 1	 0.29304	 1	 0. 59542	 1	 0.77660
2	 0.02122	 2	 0.30162	 2	 0.60142	 2.	 0.77981
3	 0.02483	 3	 0.31019	 3	 0 .60734	 3	 0.78296
4	 0.02870	 4	 0.31875	 4	 0.61317	 4	 0.78606
5	 0.03283	 5	 0.32728	 5	 0.61892	 5	 0.78911
6	 0.03721	 6	 0. 33579	 6	 0.62459	 6	 0.79211
7	 0.04184	 7	 0.34427	 7	 0.63018	 7	 0.79507
8	 0.04670	 8	 0.35272	 8	 0.6 3568	 8	 0.79797
9	 0.051 8 1	 9	 0.36112	 9	 0.64110	 9	 0.80083

	

0.20	 0.05713	 0.60	 0 .36949	 1.00	 0.64645	 1.40	 0.80364
1	 0.06268	 1	 0.37781	 1	 0.6517.1	 1	 0.80640
2	 0.06844	 2 0.38609	 2	 0 0 65690	 2 0.80912
3	 0.07441	 3	 0.39431	 3	 0.66200	 3	 0.81179
4	 0.08057	 4	 0.40247	 4	 0.66703	 4	 0.81442
5	 0.08692	 5	 041058	 5	 0.6718	 5	 0.81701
6	 0.09346	 6	 0,43.863	 6	 0.67686	 6	 0.81955
7	 0.10017	 7	 0-42662,	 7	 0.68168	 7	 032206
8	 0,10704	 8	 0 .43454	 8	 0.68639	 8	 0.82452
9	 0.11408	 9	 0,44240	 9	 0.69104	 9	 0.82694

	

0.30	 0.3.2126	 0.70	 0.45018	 1.10	 0. 69562	 1.50	 0.82932
1	 0.12859	 1	 0.45789	 1	 0.70013	 1	 0.83167
2	 0.13605	 2	 0,46553	 2 .0 ,70457	 2	 0.83397

.3	 0.14363	 3	 0.47310	 3	 0 .70894	 3	 0.83624
4	 0.15133	 4 0.4859	 4	 0.73.324	 4 0.83847
5 045915	 5 0.48800	 5 0 .71747	 5 0.84067
6	 0.16706	 6	 0.49533	 6	 0.72163 .	 6	 0.84283
7	 0 . 17507	 7	 0.50259	 7	 0 .72573	 7	 0.844958	 0.3.833.7	 8	 0.50976	 8	 0 .72976	 8	 0.84704
9	 0.19134	 9	 0. 51 8 5	 9	 0.73373{	 9	 0.84910
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1 r/	 1 

	

2,35	 0.3997	 4.40

	

.40	 0.44310	 .60

	

.45	 0.4603	 .80
	.50	 0.4877

	

55	 0.5134	 5.00

	

.60	 0.95374	 .20

	

.65	 0..5599	 .40

	

.70	 0.5810	 .60
	075	 0.96009	 .80
	080	 0-)6195

	

.85	 0..6371	 6.00

	

.90	 0.96536	 .50

	

.95	 O.9o91

fl;

•	 BJOTí c ,
1

0.98911
0-99041
0.99152

4.00
.20

3.00
• 10
.20
$30
.40
.50
• 60
.70
.80
.90

1.60
1
2

4

)

1.7)
1
.2
3

5
6
7
8
9

1.80
1
2
3
4

0.85112

0-85312
0.85607
0.85700
0.85890
0.86077
0.86260
o.86441!,
o ..8661,
0.8679¿1,

0.86966
0.87136
0.87302
0.87467
0.87628
0.87787
0.87944
0.88098
0.88250
0.88399

0.88546
0.88691
0.88833
0.88974
0.89112

	

1-85
	

0.89248

	

6
	

0,89382

	

7
	 0.89514

	

8
	

0.89643
	9

	
0,89771

	

1090
	 0,89897

	

1
	

0. 90021

	

2
	

0-90143

	

3 0.902.63
4 0.90362

	5
	

0,90498
0.90613

	7
	

0,90726
	8

	
0,90838

	

9
	

0.90948

	

2.00	 0.91056

	

2	 0.91267

	

4	 0.91472

	

6	 0.91672

	

8	 0.91865

	

2.10
	

0.92053

	

• 15
	

0-92499

	

.20
	

0.92914

	

.25	 0,93301

	

.30
	

0.93661

0.96838
0.97106
0.97346
0,97561
0.97753
0.97927
0.98083
0.98224
0.98352
0.98468

0.98573
0.98757

0.99246
0.99323
0.99396
0.99457
0.99510

0.99556
0.99648

0,99717
.0.99769

0.99809
0.99865
0.99901
0.99943
0.99964
0-99976
0999983
0-99988
0.99994
0.99996
0.99998
0.99999
1.00000
1.00000

7.00
50

8,00
9.00

10.00
12.00

14-00
16.00
18.00
20.00
25.00
30.00
40.00
50.00

100400

2,3 97- METODO DE NEWMARK

23.7.1. ANAUSIS DE 30USSINES

Bate método se basa en la eouaoi6n 2- que corresponde al esfuerzo

vertical bajo el centro de un área circular uniformemente cargadas

3/2

xl-
6	

Lir2q +( z

-) z
Si en esta e .ouaoi6n darnos diferentes valores a la rolaoj6n - obten

A
dremos los correspondientes de r/z, como se indica a oontinua.oi6n:



OZ
r/z

q

0.].	 0.270

0.2	 0.400

0.3

0.4	 0.637

0.5	 0.766

0.6	 0.918

0.7	 1.110

0.8	 1.387

0.9	 1.908

Analizando el primer valor:

0.1	 6 - 0.1 q	 r	 0.270 z
q

donde z es la profundidad de un punto A bajo el centro del ofroulo.-.

Si dibujamos un círculo de radio r - 0.270 z, el área del crou.lo re

presentará un esfuerzo vertioal de 0.1 q. Si este ofroulo se divide en —

un znli*ero de segmentos igu.ales, cada uno de ellos oontribuir& al esfuer

co 6e total en la misma proporoi6n. Si el rnlmero es 120 9 oe4a segmento —

000persrL para el esfuerzo 6 con 0,1 ,
- 0,000833 q-

120

0onontrioo con el anterior puede dibujarse otro orou10 de radio

r • 0.4 e cuya £zes representará un esfuerzo vertical de 092 qe Si los -

radios que dividían el primor círculo se prolongan hasta el segundo, se

tendrí la corona eubdividida en áreas cuya influenota ea la misma que la..

de los einentoe originales ( 0.000833 q ), fig. 2-16.

De esta manera podemos continuar dibujando orouloe oonon'trioo g con

radios de 0,518 z 0,637 z; ... y luego prolongando loe radios anterior

monte trazados. Fig. 2-17,

El gráf1oo en si se compone de una serie de círculos 00no4ntrioee1

loa que tnieroeptados por los radios, delimitan una serie de sectores ma

pequenos hacia el oentro y más grandes haota los bordes. Cada uno de e -

lbs se llama área de influencia 1 que puede tener diferentes valores, de-

pendiendo del numero de aenentoe en que se haya 4i y .dido e]. círculo.

81



Fig. 2-16

10.000833

enc ¡G 0.05
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Fig. 2-17
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Mientras menor sea el área de influencia, mayor será la exactitud el

método. Nn la figura 2-18 a] diagrama tiene un área de influencia de -

0.001. El. segmento AB representa la profundidad z a la cual se desea in-

vestigar el valor de la t.nei6n vertical.

El procedimiento para usar .1 diagrama de N.wmark es el siguiente:

3e dibuja el plano de la oiaentaoi6n en papel transparente .a una asca
la: tal que el segaentoAB represente la profundidad z del punto en .\oual

es requt.r. oonoosr .1 esfuerzo 6 • Se cobos el papel transparente con-

.1. dibujo de la oimentaoi6n sobre .1 diagrama de modo que la proyeooi6n

4.1 punto que se estudia ooinoida con el centro del diagrama.

1

FIçj, 2-18



s i

Luego se ouentan las bese de influencia enoerrdaá por la oimezita -

oi6n. El esfuerzo v.rtioal en so* punto acM entonces:

6 - ~oro áreas de influenois x faotor de influencia x q 2-6

1 método de Newsark es especial —ente dtil cuando se tiene una zona-

oon diversas bess oargMae uniforaesente, pero con oargae de distinta -
intenaidMe 3n la fig. 2-19 si iluetraunejeapIo de aplioaoi6n

todo.

GEOTECNIA Y CIMIENTOS II

4	 3

Ln

;i:±T120tI2
Ir 1	

6m

Fi g. 2-1 9—Ejemplo de aplicación del método de las influencias.
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2.397.29 ÁNALISIS DE WESTERGAAR.D

En forma similar ¡1 sistema anterior, Newmark desarrollé también su-

método basado en .la eouso 4n det VeSter.gA&rd, obteniendo, el diagrama 2-20.

ng. 2-20 Gráfico de Influencia para calcular los esfuerzos verticales debajo de una
cimentación unifornierétente cargada, en un suelo de finos estratos, semiinfinito y horno-
géneoj anáIis da Westeraard. (Tornado de N. Newmork; gráfico cortesía de Sol¡
Engineering Loboratory Georgia Instituto of Technblogy)

2.38. PORMULÁ U.PROUL101

Varios investigadores que han realizado mediciones Ursotas en el te-.
rrsno de la diatribuci6n de presiones bajo una carga concentrada, han ob-
seriado que en la proximidad de la vertical de la oarga, las presionas
resise son rata elevadas que las oalou.adae med.icnte la fórmula de Bousai-



.ibc de tC$:3

Fórmula de Fróhlich.
a) Distribución de presiones sobre un plano horizontal

Fig. 2-21

Fi 9. 2-22

21

1.111

nesq.

Prohliok ha propuesto la eustituoj6n de la f6rmula 6
	 3P

por

n ____ n+2 1
16 --	 2 °°	 Gt 2-7
[ 
Z 2flz	 J

donde n se denomina factor de oonoentaoj
La t6xmula de 30ueainesq Corresponde a n =,3 * pero para la mayorfa -

de los suelosnØuø e eta oomprernijdo entre 3 y 4. Fig. 2-21.

2.3.9. YMODO 2 xi,

Zete se un método de menor aproximación que loe anteriores en el que
es supone que la carga Oonoentraia Be distribuye dentro de una pirámide -
truoa de suelo culos lados tienen, una pendiente de 2 ( vertical ) a
( horisontal ). Fjg. 2-22.

-i

Sí suponemos que al nivel ' del terreno una aimentaoj6n tiene las dimen
sionee L.y 3, a una profundjd e, la carga se repartira sobre un área de-
lado, L + Z y B + zj la pr.ai4n media a dicha profundjct será;



6 -	 ( valor medio )
$

(L+z ) ( B+z )

Como la tenzi6n vertical es máxima en loe puntos ubtoa4o g sobre la -

vertical que oontiene a la carga, este método toma en cuenta esa variante

por medio del coeficiente 1.5.

1.5 P

5	 ( valor máximo ) 2-85
(I.+s) (B+z)

Esta aproximaoi6n es dtil en el estudio preliminar del asentamiento-

tiene el inoonveniente de que no ind.ioa la variaoi6n del esfuerzo verti -

cal a una misma profundidad y no toma en cuenta la diatribuoi6n de presto

neo fuera de la pir4mid.e.

2.3910. CUMACIONES SOBRE ARENA

Segttn la f6rinula de Bousainesq, la d.istribuoi6n de presiones vertjoa

lee es la misma paratodos los materiales eUstiooe e . is6tropoa, cuales -

quiera que sean sus oaraotezfstioas msoSnioas. En el oaso de arenas, el—

resultado obtenido con la aplioaoi6n de la fdrmula difiere notablemente -

del obtenido mediante observaciones directas en el terreno con la utiliza

oidn del man6matro piezoeléctrico.

Por tal motivo, la distribuoi6n de presiones verticales en arenas, o

bedoe a las oaraoieretioas fsioas del material, óomo son su compacidad

relativa y su ángulo de rózamiento interno.

La oompaotda4 relativa se define oomo

e	 —e
max

-

e	 -e
max	 rnn

en la que e
max 

es la relaoidn de vaoioe del suelo en su estado más -

suelto; e es la relaoi6n de vacies real y e
mn 

es la relacidn en el eeta

do más oompaoto posible. Por tanto, I - 1.0 para los suelos muy oompao-

tos, y O para los suelos muy sueltos.

En la práctica, la compacidad relativa de loe suelos granulares usu-

AIX940 99 	 de manera in4i ta mediante la prueba de penetraoidn

87
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estándar, porque la medida directa de la relaci6n de vacíos en e]. campo -

no resulta protiOa. Sir, embargos si se conoce e, puede determinares loa

valores de e
ma.x	 mr

y e	 en el laboratorio. El estado más suelto general

mente puede ootenerse permitiendo que el material pulverizado y seco cai-

ga et un recipiente desde un embudo sostenido de manera que la caída u -

bre iea aproximadamente de 1.3 cm. El estado más denso generalmente pue-

de ctenerse apretando el suelo dentro de un recipiente por medio de una-

oomnaoi6n de presi6n estática y vibracl6n o, en algunas ocaoioces, ha -

oiero llover la arena desde una altura que permita que el impacto de los

granos al caer oompacte la capa suerfioia1.

Previa a la determina.ci6n de l a distribuoi6n de presiones en la are-

na, c.aberá conocerse por medio del estudio del subsuelo, además de la oorn

paoad relativa da la arena ( suelta o compacta ), el valor del ángulo -

de rozamiento interno mínimo Ø en ,rados.

El presente método de cálculo de la distribuoi6n de presiones en are

na, ea aplicalbe para zapatas rígidas, cuya oondioi6n de rigidez viene de

terminada por la siguiente relación:

ba

Con la finalidad de obtener .1 principio fu.ndaaenta.l del limito de -

la di.tribuet6n de las presiones en arena, provocadas por una carga apli-

cada sobre si mismo, se determina de la siguiente maneras

Se dispone de una altura h de arena, que contiene un sensor piesosleo

irtoo O ( medidor de la preei6n vertical ) situado a un nivel a dado. U

na carga P se aplica en el nivel superior de la capa de arena por intsr -

medio de una plaoa rígida circular de diámetro D, con su centro •n el eje

del censor, cuyo man6metro piezcelotrioo registra una presi6n v.rtioa3, po

La capa de arena se ha formado sobre una superficie rgida, horadada

con numerosos agujeros pequenos distanciados unos de otros 30 mc, stua

dos sobre oiroumferenoias oonontricao cuyo centro está en el eje del son

sor y de la carga aplicada y cuyos radios varían de 15 en 15 mm. Fig. 2-23

Si se destapan simultáneamente todos los agujeros repartidos en la -

oiroucíerenoia de mayor diámetro, la arena cae lentamente y el macizo to-



2-24

ma la forma de un tronco de oon.

recipiente cilíndrico;

i	 tubo de llenado del recipiente, con circulación lenta del agua para
evitar la vibración 4e1 macizo.

'	 E agua de carga, complementada, según los ensayos, mediante gra-
nalla de plomo sumergida progresivamente.

JI
II

Fig. 2-23

• J :' 14

So destapan a oontinuaoidn los agujeros repartidos sobre la oiroumfe

renoia de diámetro inmediatamente inferior basta destapar, loe agujeros te
la oiroumferenoja de radio r correspondiente al límite del equilibrio de-

la placa; basta este instante, el censor no registrarL ninguna variación-
de la presión I . . ?ig. 2-24.

El radio r que determina el límite de la diatribuotón de presiones,..

as comprueba mediante si. ensayo, que obedeco a la siguiente relación:
1k

r 0.5 D tgcc

De esta mera, se llega a la oonoluoión que la pendiente lfmite de.

l& distribución de las presiones, en el interior de la arena de ensayo, -

si igual al Angalo de talud natural del material y aproximadamente igual-
al ángulo de rozamiento interno mínimo Ø del material, con respecte a l&-
horizontal*

2.3.10.1., ARENA SUELTA

ZAPATA CIRCULAR

Para obtaner Za prs.64 máxima vert oa1 una profundidad z bajo una



Fig. 226:

zapata regida circular de diámetro D, se realiza el siguiente ensayo, -

Pi g. 2-25.

--__I	 z

C,	 1DC7 7T t!Tci
Fig, 2-25

El d.i&metro. D de la zapata se oaloula mediante la f6rmulaz
D_zotgJ

Se utilizan 4-sensores piezoel6ctricos situados en un mismo plano ho

rizontal, a las distanoias &, d 2 , d 3 d del eje de la. zapatas

3D

Sobre la zapata de diámetro D se coloca un recipiente oilndrioo del

mismo diámetro que la zapata, en el oual se vierte lentamente agua. Sin

tener en ouant•a la cantidad de agua vertida, se anotan los valores de la

presi6n que marcan los censores y se observa que la preei6n máxima la -

marca si censor 1 1 oon un valor p.19 y que las otras presiones son igus -

lesas	 -

p 2 .O.88p 1 	p3O.55p1	 p.O

El valor de la presi6n en el censor 4 es cero debido a que se enou

entra en el límite de la dictribuoin de presiones.

Si se dibujan los valores de las presiones de los 4 puntos en ordena

des y las distancias en abscisas, la curva resultante es una parábola y-

dófine la envolvente de la distribuoi6n de las presiones en el interior-

de 	 arena, para un nitcrno plano iorizontal. Fig. 2-26.

DL	 n/.	 DL
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1 volumen de revolu.oj6n limitado por el plano horizontal y la pará-

bola .determinada de esta forma ( paraboloide de revoluoi6n ),. repreaen*a

la suma de las tensiones correspondientes a las presiones vertioales de-

bidas a la carga de la zapata al nivel z por debajo de la . auperíioie li-

bro del terreno.

	

	
2

n

	2.2	
m

Esta suma de las tensiones normales es equivalente al valor de la -

carga P aplicada sobre el terreno.

	

D	 2

P _ft(_ + z otg Ø'
2

de donde el valor de la preai6n vertical n%4.xtma 6 debida a laoarga

P transmitida por la zapata circular:

2?

m	 2fl ( 0.5D + z otg Ø )

B) ZAPATA CUADRADA

El oaso de la zapata cuadrada se puede asimilar al de l!&zapata oir-.
oular, considerando que, a igualdad de superficie, tiene un diámetr9. tal,
que;

.área zapata cuadrada s área zapata circular

2a
a2 H	 D -	 . 1.128 a

4

2?

fT( o x 1.128 a + z otg Ø )

í
16. -	 2-10Lm TT(O.6a+sotgØ)2

a, lado do la zapata cuadrada.



H

5

h1

h2

h3

3

4	 92

C) ZAPATA ROTÁNGULIÁR

Haoier4o a _\/iTen la f6rmula de la presión vertioal máxima bao

una zapata cuadrada, se tienes

2?

6	 -	 2-11
í1( 0.564 'í, 	 + z otg	

)2

b: anohi de la zapata

B: largo 	 la zapata

D) ZAPATA CONTINUA

La presión vertical máxima a una profundidad z bajo una zapata oontt

nne, oon una carga P esta dada por la fórmula:

3p
6 -	 2-12

"	 4(b/2+zotg1)

2.3.10.2. ZAPATAS SITUADAS SOBRE UN TERRENO ESTRATIFICADO SUELTO.

Supongamos que el terreno estratifioado es del tipo indioado en la -

fig. 2-27, con los ángulos de rozamiento interno mfnimo Ø, 3 -
108 respectivos estratos.

Fig. 2-27

La fórmula general que da el valor de la presión vertioal máxima, en

el nivel interior del estrato n, producida por una oaz'ga P qne actue1 so

bre la zapa
t
a es:

2? ..	 1
6	

( A + z ci g	 + h 2 0t g1 ... +h ot g Ø )
	 2-13

'4.
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n donde el valor do A depende de la forma de la iapata:

ZAPATA CIRCULAR

A - 0.5 D

ZAPATA CUADRADA

A • 0. 564 a

ZAPATA RCTANGU LAR

A u 0 . 564 \5 . b

ZAPATA CONTINUA

La pr'esi6n vertioal máxima al nivel inferior del estrato n de un te
rreno estraiifioa4o de n estratos ea:

3	 p

2-1k
	

6	 -
4 ( b/2 + z otg 0 + h 2 otg 

02 + ... + b otg

Si del estudio del subsuelo ( prueba de penetzbaoidn estándar ) se di

termina que la arena es oompaota, el oáloulo de la preai6n v.rtjoal xj.
ma 1

para oualquiex forma de la zapata, se hará utilizando las mismas. 6r-

mulas anteriores, pero reemplazando otg Ø por te Ø.
Se prooede do,la misma forma en el oaao de un terreno eetratifioad.o-

oowpaot.o; en la fdrmulaB oorreapond.entes. a un terreno •stratifioad,o su-

elto, se sustituye otg Ø por te Ø.

2.4, A$?AMINTO INMDIAPO

243, METODO APRO?CIÁDO DE STEINBRENNER

listo asentamiento oourre en forma rápida, inmediatamente da apLioMs

la carga, 8e prod.uoe por el cambio de forma de la masa de suelo a vol*-

on oonstante. Debido a que este proceso oo,urre muy rápidamente, y a la

Do3a permeabilidad de los ueloa cohesivos, el agua oontenjd.a en el su...

lo no loa drenares y por lo tanto el asentamiento no se debe a la di....

u.

4.



101TR-IBUCION DE PRESIONES VERTI

METODO	 CARGA	 SUPERFICIE	 PROCEDIMIENTO

CONCENTRADA
z2

'3
UNIFORME	 RECTANGULAR	 Lq

cf)

	

cf)	 q
UNIFORME	 RECTANG!JLAÍR INFINITA	 cc ser) oc cos 2]

UNIFORME	 CIRCULAR-	 I.q

	

lFROHLICH	 CONCENTRADA	 np	 cos2O
2 u z2

WESTERGAARD	 CONCENTRADA

UNIFORME	 RECTANGULAR	 LINEAS ISOSARICAS



[D'IS T Rl BUTONER TAIE

	

METODO	 CARGA	 SUPERFICIE IIJiIITI1
WESTERGAARD	 UNIFORME	 RECTANGULAR INFINITA LINEAS ISOBARICAS

ANALISIS DE BOUSSI
NESQ

1 NEWMARK

	

	 CUALQUIER FORMA	 PROCEDIMIENTO GRAFICO

ANALISIS DE WESTER-
GARD

CIRCULAR	
2P

VT(O.5D.ZCtgØ)2

CUADRADA

	

4	 rr(0.564u+zctgØ)2
Lú
Co

	

cr	
z
w

2P
z	 RECTAGULAR
3	 rT(O.564'6.zctgø)2

CONTINUA (f._z_ctg (O
Ui
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sinuoidn de la relaoi6n de vacies.

Se define la presión de contacto como la presi6n unitaria que existe

en cada punto del apoyo de una cimentación en el suelo, es decir, es la .-

presión que aot1a entre la auperfioie inferior de le cimentación y .1

nelo.

Para el caso de zapatas flexibles que pueden seguir todas las defor-

maciones del terreno, La presión de contacto se distribuirá uniformemos-
te, pero el asentamiento inmediato se repartirá desigualmente,.

St sinbrenner calcul6 el asentamiento que se produoe en un punto si -

mato a una profundidad z bajo la esquina de un reot&guio cargado. Pig

2-28.

b

2

Fig. 2-2B	 E /
2

Si llamamos 5 al asentamiento que expertmente.riCa este punto en .1 -

Oaao de profmd.idat indefinida del terreno compresible, podemos md.ittr-.

que el asentamiento en la esquina, para el caso de profundidad a de la -

capa oceiprsaible ea:

o	 a

siendo 5 el asentamiento para a O.

MI asentamiento de un punto a profundidad a debajo de la . esquina de..

un reot&igulo oargio es igual a

q 
15 -	 rA	 ( a,h,a ) - B 1 2	 a,b,z	 2-5

2EL

donde:

A - l - v 2
	

B 1 - y -
q: carga uniforme que acita sobre la cimentación

b: ancho de la cimenisojón
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E: módulo de elasticidad del suelo

y : coeficiente de Poisson

Las funciones 01 y 02 vienen dadas por las siguientes expreoione8:

	

¡- 22	 221	
V'	 +m +n	 Fn +m +1

2	 2	
+ '1 in	

2	 2yl+n +m -n	 V1+n +m -1

m	 n -

ti	 mv'	
2	 2

1+n +m

	

z	 a
donde ma— yfla
	b 	 b

Los valores de 01 y 0 2 han sido tabulados y un resumen de los mjamb

se encuentra-en la tabla 2-4.

La diferencia entre los asientos en la superficie y a profundidad z

oalouladoe por esta tabla, nos dará aproximadamento el asentamiento pro-

ducido por la capa compresible. Steinbrenner hizo ya la operación do -

sustracción entre ambos valores, poniendo su fórmula en la forma:

[A f1 ( a,b,z ) + B f 2 ( a,b,z 11 2-16

siendo t1 y f funciones que se hallan en el..baoo de la fig. 2-29 y
A y B loømjamoa coeficientes 'le t.a ecuación 2-5

0	 0,1	 0,2	 0,3	 0,4	 0,5	 0,60,7	 0,8

/ n	 b,
2

/
- -- -

4f_____-

	

jj	 ¡ f2 a, b, Z)

m8L44L
Tr

	

5	 10lo

I	 ¡	 ¡	 00

Fig. 2-2 9-Carga rectangular sobre multicapa elástica. Acortamiento de la capa elástica su-
perficial bajo la esquina del rectángulo. Método aproximado. Según Steinbrenner.
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COEFICIENTES PARA EL CALCULO DEL ASIENTO DE UN PUNTO SITUADO
A PROFUNDIDAD z POR DEBAJO DE LA ESQUINA DE UN RECTÁNGULO

CARGADO UNIFORMEMENTE (Harr, 1966)

mz/b; na/b;

-B)

A1-p2 ; B=1-i'-2P2

' 1
	 1,5	 2	 3	 5	 7	 10	 15	 20	 30	 50 100

m

o, 01 1,122 11,356 1,532 1.783 2,105 2,318 2,544 2,802 12,985 3,243 3,568 4,010
92 0,	 0,	 0,	 0,	 01	 0,	 0,	 0,	 0,	 0,	 0,	 0,

0,2	 1,105 1,343 1,518 1,770 2,092 2,305 2,532 2,790 2,973 3,231 3,556 3,997
0,082 0,085 0,086 10,087 0,087 0,087 0,087 10.087 0,087 0,087 .087 0,087

0,4	 1,057 1,301 1,479 1,733 2,056 2,270 2,497 12,755 2.938 3 	 3,521 3,962

0,132 0.142 0,146 0,149 0,151 0,151 0,151 0,151 0,151 0,12 0,152 0,152

0,6 1 0,989 1,240 1,422 1,679 2,004 12.219 2,446 2,704 2,887 3,145 13.470 3,912

0,158 0,176 0,184 0,191 0,195 0,196 0,196 0,197 0,197 0,197 0,197 0,197

0,8	 0.914 1,169 1,354 1,615 1,943 2,158 2,386 2,644 2,827 3,086 3,411 3,852
0,167 0,194 0,207 0,218 0,224 0,226 0,227 0,228 0,228 0,228 0.228 0,228

1.0	 0,838 1,094 1,282 1,547 1,878 2,094 2,322 12,581 2,764 3,022 3,348 3.789
0,167 0,200 0,218 0,234 0,244 0,247 0,248 0,249 0,250 0,250 0,250 0,250

2,0	 0,552 0,773 0,954 1,226 1,571 1,794 2,026 2,287 2,471 2,730 3.056 3,497
0,128 0,173 0,205 0,243 0,273 0,283 0,289 0,292 0,294 0,294 0,295 0,295

3,0	 0,396 10,572 0,728 0,984 1,332 11,561 1,798 2,063 2.249 2,509 2.835 3,277
0,096 0,136 0,168 0,215 0,262 0,282 0,294 0,301 0,304 0,306 0,307 0,307

4,00,306 0,448 0,580 0,809 1,147 1,379 1,612 1,890 2,077 2.339 2,666 3.108
0,075 0,109 0,138 0,186 0,243 0,270 0,289 0,301 0,306 0,309 0,311 0,312

5,0	 0,248 0,367 0,479 0,682 1,001 1,231 1,477 1,749 1,939 2,202 2,530 2,972
0,061 0,090 0,116 0,161 0,221 0,255 0.281 0,298 0,305 0,310 0,313 0,314

6,0 1 0,208 0,309 0,406 0,586 0,884 1,109 1,355 1.631 11,823 2,088 12,417 2,860
0,052 0,076 0,099 0,141 0,201 0,239 0,270 0,293 0,302 0,309 0,313 0,315

8,0 1 0,158 0,235 0,310 0,415 0,710 0,918 1,160 1,440 1,635 1,904 2,236 2,680
0,039 0,058 0,077 0,111 0,168 0,208 0,247 0,279 0,294 0,306 0,313 0,316

10

	 1

0,126 0,189 0,251 0,370 0,589 0,778 1,009 1,287 1,485 1,759 2,093 2,539

0,032 0,047 0,062 0,091 0,142 0,182 0,224 0464 0,284 0,301 0,311 0,316

20

	 1

0,064 0,095 0,127 0.189 0,312 0,428 0,591 0,823 1,011 1,290 1,639 2,096
0,016 0,024 0,032 0,047 0,077 0,105 0,142 0,191 0,225 0,265 0,295 0,312

40

	 1

0,032 0,048 0,064 0,095 0,158 0,221 0,312 0,457 0,591 0,823 1,164 1,640
0,008 ),012 0,016 0,024 0,039 0,055 0,077 0,112 0,142 0,191 0,249 0,295

100	 0,013 0,019 0,025 0,038 0,064 0,089 0,127 Í0 :190 0,251 0,371 0,591 1,011
0,003 0,005 0,006 D,010 0,016 0,022 0,032 0047 0,062 0,091 0,142 0,228

Para y • 0 .59 la exprenidn 2..16seB'implifioa y reaulta

3 q 

	

AS	 f1 (
4E
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2-4-2- M?ODO DE NEWMÁRK PARA EL CALCULO DEL A$E1rAb1IRTO INIATo DJ -

ARRAS 1 RRGU LARES.

La fórmula 2-16 permite el cálculo del asentamiento inmediato para -
el caso de zapatas cuadradas o rectangulares. El 4todo de Newmark ex -
tiende la solución para cualquier forma del área cargada.

Este método ea análogo para el cálculo de las tensiones vertioale.e -
en el terreno, y se basa igualmente en dividir la superficie en trape -
ojos ourvilfneoa que tienen, cada uno de ellos, i rH.- rftuencja no —

oroDre el asentamiento. ?ig.

omograivas de Newmark
para el ctdcu/o de asientos



loo

Para caloular el asentamiento eñ un punto de un área irregular un¡ -

formemente cargada, se dibuja esta área en papel transparente ø. UJia OSOS

la adecuada, y se la superpone al nomograma de modo que el centro te las

Oorona8 coincida con el punto cuyo asentamiento se desea conocer. Luego

se cuenta el rnlmero ¿e trapecios n, cubiertos por el tres cargada, esti.

mando las fracciones, y el asentamiento inmediato será igual a:

T
1 -v 2

8, - 0.02 n q

	

	 2-17

E

donde L asia equivalencia, en la escala empleada, del segmento que-

figura como m6d.ulo en el nomograma y . la carga uniforme que acs cobre

la oiaentaoidn.

2.4.2.1 . ARCILLAS

El m6dulo de elasticidad se lo puede obtener a partir de loe resulta

dos de la prueba de oonsol.daci6n unidimensional apljoando la siguiente'

expreoídn:	

1 + e	 2 u2
E-	

1-a	 u

as 000tjoiente de compresibilidad para el intervalo p

e	 relaoidn de vacíos inicial
o

También se lo puede obtener por oorreiaoin con el valor de la reste

tenois a la oompre.idn simple q expresada en K/om2s

2) 

Para arcillas Sensibles normalmente oonoolid.adae

E u ( 125 a 250 ) ç

2) Para arcillas poco sensibles

u 500

E], valor de la relaoi6n de Poiseon dependerá del tipo de sueloj

araiU.a saturada	 044 w 0.5

aroilla no saturada	 0.1 - 0.3

9.2

e
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2.4. 2.2. ARENAS

En materiales granulares, el método el.eiioo para el oLloulo del

sentamiento inmediato no es apioab1e en forma directa, por no oumplirae

las hipdteeia aceptadas, sobre todo las referentes a las constantes e].a

tiose E y ve

Por ejemplo, en arenas, lo que pudiera oonaiderarae el,m6dulo de e

laatioidad E, aumenta con la profundidad y crece también en las zonas -

oentralec de las áreas oargadae. An4l6gamente, lo que pudiera oon.jde -

raros la relaoi6n de Poiseon, varía con la oompaoidad de la arena y oon-

la magnitud y tipo de loe esfuerzos aplicados.

Para permitir el o&loulo del asentamiento inmediato por el método e.

l&etioo, ce ha establecido una oorreiaoi6n entre el valor de E/i y2 -
que hay que introducir en la f6rrnula e1stioa 2 ..17 y el ntmero de golpee

N del ensayo de penetraoi6n estándar.

1) Para arenas normalmente consolidadas:

E

2	
10.2 ( 20.9 + 0.89 N ) en K/om2

1 —v

entonces:

- -	 0.00196	 -	 - -	 --
5 -	 nqI

20.9 + 0.89 N

2), Para arenas aobreoenaoiid.adas o compactadas:

E

2 - 10.2 ( 47.3 + 1.19 N ) en
1—y

0.00196
s.i .	nqL

47.3 + 1.19 N

29493. KODO DE )IEYERHOF PARA EL CALCULO DEL A$ENTA*Ir'1'O IN)1!A?O EN

8U1LO8 NO O0ESlVO8.

Por 1.ss difiou]tades expuestas en la d.etermiaoi6n de las oonetsntec

•i gstioas en suelos no cohesivos, es me frecuente que e], asentamiento ,



1.0

0.9

L)0
).f

0.7

2.0

1.5
o

1.0

Df

B

inmediato de estructuras en suelos no cohesivos se estime a

terca emprioos en base al ensayo de penetra.oi6n estándar,

q	 28	 2

s i . 0 C	 2-19

1.92N	 B+O.305

asentamiento iinmedíato en cm,

coeficiente de enterramiento,

C : oorreooi6n por nivel freático,
w	 2
qs carga uniforme en Kg/orn que aO.tda sobre la oimentaoi5n,

B: ancho de la oimentaoi6n en orn,.

Ninumero de golpes, del ensayo de peneraoin .estMsr, corregido-

.y prómediad.o oomo se indica a oontinuaci6n.

Para limos y arenas finas saturadas, los valores mayores de 15 se co-

rregirán usando la f6rmula:
1

N corregida 15 +—( N- 15 )
2

Para ensayos a profundidades mayores de 2.0 mi, se corrige los vale -

res usando la fórmula:
195.2

N oo.rregid.a u N ( 0.77. lo 	 )

Luego de corregidos los valores de No se encuentra un valor de N pro-

medio, sin ener en cuenta los valores anormalmente altos de N corregida.

El valor de Ñ asf calculado, es el que se utiliza en la f6rmula para-

oalou.lar el asentamiento inmediato.

	

O	 0.5	 1.0	 1.5

Un

0	 0,5	 110	 Is-	 2,0

DW
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2.4.4. PRUEBA DE CARGA

El asentamiento inmediato en suelos granulares .puede estimarse a par

tir d,e una prueba de oarga ( descrito en el oapftulo 1 ), pero sus resul

ta4os serán confiables siempre que la prueba oumpla oiertos requisitos.

El ensayo debe ejecutarse utilizando una placa met4li0a de 30 x 30

cm, Bi;tuada en el fondo de una exoavaoi6n de 195 x 1.5 ml. El plano de—.

apoyo de la placa debe ooinoid.ir con el nivel de oimentaoi6n de las sa

patas.

La carga sobre la placa debe aplioarse en incrementos del 10 % de la

presi6n admisible supuesta y continuar inorement&ndose hasta llegar a un

valor de 1.5 veces la presi6n admisible.

Los asentamientos que produzcan los inorementos de carga deben leer_

se con una precie16n de 0.05 mm. Los resultados deben representarse gr4

fioamente por una curva carga - asentamiento.

Esta prueba debe realizares unioamente en el caso de que el ierr'eno-

bajo la placa sea homogéneo hasta una profundidad relativamente grande -

respecto al tamao de la zapata real; de lo contrario, el asentamiento

deducido de la prueba de carga puede ser muy diferente del que eo produs

ea bajo la zapata real.

Laexpreoi6n . emprioa desarrollada por Tersaghi y ?eok para d.eteraj-

nar el asentamiento de la zapata real es:

e	 4
22OE0	 (1 +&/13 )

en donde:

E: asentamiento de la zapata real,

Ql asentamiento de la placa di prueba,

Bo: ancho de la placa ( 30 cm

Bi ancho di' la zapata.

seta ezpreoj6n es equivalente a la indioada en el oaptttlo Is

2B	 2

2	 )	 2-21
+3O0
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205 . 	CONSO•LIDCION FRIPURIA

2. 5 .1. CONSOLIDACION DE LOS SUELOS

Loe suelos, al igual que los otros Materiales usados en la oonstruo-

oi6n, sufren deformaciones bajo el efeco. de un esfuerzo sobre ellos apli

oado. Sin embargo, si en la mayoría de loe materiales se considera que -

son e1stioos, en los suelos la relaoi6n que existe entre esfuerzos y de,

formaciones es mSs. complicada.

La ooneolidación que experimenta un suelo bajo la acción te una car-

ga no ocurre inmediatamente después de la aplioaoión de la oarga, oomo su

od.e en loe materiales elátioos, ya que para el reaoomod.amiento de las -

pazrtfoulae, necesita expulsar parte del agua que contiene el cuelo y si -

este tiene baja permeabilidad., la expulsión del agua requiere mucho tica-

Po.

Generalmente, cuando una cimentación tiene que apoyares sobre una ca

pa de aroilla blanda, se toman todas las preoauoiones necesarias a fin de

evitar que la estructura sufra un asentamiento exoesivo y que quisas 119..

ie hasta a hundirse en el suelo. Por el contrario, si la oimentaoión -

descansa sobre un espeso estrato de arena y bajo este existe una delgada-

capa de arcilla, es de. esperares que también se produzca un ooniiderable.-.

asentamiento que puede incluso llegar a ser mayor al máximo permisible, -

debido a la compresibilidad del estrato de arcilla ante el inoremento.d1el

esfuerzo efectivo que experimenta.

Debido a la frecuencia oon que han aparecido asentamientos no previo

tos, la oompresibilid.ad de loe estratos confinados de arcilla han reoibi-

do una atención ore.oiente durante los dltimos años, eetableoi6ndoee m4to...

dos que permiten estimar la maguitud y distribución de los asentamientos,

de manera que si se considera que ellos resultan excesivos, se pueda mcdi

ficar el proyecto de la cimentación.

Los primeroó intentos exitosos pare explicar el fenómeno sobre una -

base oientfioa fueron realizados por Terzaghi en 1919. Los estudios del

doctor Terzaii se referían a la magnitud y velocidad del asentamiento o-

riginado en un manto de arcilla al que se le impedía moverse lateralmente

y con posibilidades de expulsar el agua hacía arriba o hacia abajo cuando

tas .partaulae tendían a,juntarsa. En muchos oaeos,eetaa condiciones a,.



pateoen en la práctica.

Al procóso de. deformaoi6n de las aroillas se le denomina consolidaci

6n y consiste en una diami.nuci6n de la relaoi6n de vacíos de la ercilla,-

acoapaíad.c de una dismixiuoi6n gradual del contenido do humedad, provocado

por un aumento de las cargas sobra el suelo.

Si en el proceso de consolidaci6n, el movimiento de las partículas -

de suelo puede ocurrir unicamente en d.ireoci6n vertical, debido al óbiif i-

namiento lateral, se denomina coüsolidación unidimenaiona].

El ensayo de oonsolidaci6n unidimensional ideado por el dotor Terza

i se realiza sobre un esp4oim.n en forma de cilindro aplastado, ea de -

oír de pequeña altura en oomparaoi6n al dimetro, tomado de una muestra -

inalterada representativa del estrato.

La muestra se oolooa en el interior de un anillo de bronce, que lo -

proporciona el oonfinamiento lateral; el añillo se coloca entre dos pie

porosas, una Iñ oad.a cara de la muestra. El conjunto se coloca en la ca-

miela de un ooneolid4metro.

El aparato puedo tener anillo de tipo fijo o flotante Fig. 2-31.

El oonsolid4metro de anillo fijo ea poco usado actualmente excepto para -

la realización de pruebas de permeabilidad ejecutadas simultáneamente con

la de oonaolidaoj6n.

reo

POf	
Anillo

M~ de Mole

- Bi.

(a)

Anillo
Muuzri di alilo

8

(b)

F i g- 2,&¡W Formas habituales de ~metros. a) De anillo rígido. b)
De anillo flotante, (Según Lambe, 1951).
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or medio del marco de carga de la Fig. 2-32 se aplican cargas ala-

muestra. Un extens6rnetro apoyado en el marco de carga m6vii y ligado a -

la cazuela fija, permite llevar un registro de las detormaojones ei e]. -

suelo. Las cargas se aplican en incrementos, permitiendo que oada incre-

mento obre por un período de tiempo aufioiente para que la velocidad de -

deforrnaoi6n se reduzca praotioameata a cero. En cada incremento de oarga

se hacen lecturas en el extene6metro, para Oonooer la deformaoj6n oorrea-

pondiente a diferentes tiempos.

La carga Be va aplicando en incrementos elegidos de tal manera que -

cada uno de ellos duplique el valor de la preai6n anterior, En e]. labora

2tono BOfl muy oomun•' I.aj presiones de 0.25, 0.5, 1.0 1 2 9 49 8 y 16 Kg/crn
Cuando se llega a seta 111tima preei.Sn, se inicia un proceso de descarga -

de acuerdo a la siguiente serie: 4.0, 2.0, 1.09 0.5, 0.25 Kg/cm2.

Las lecturas en •lexten,6m.tro o mior6metro para cada incremento de

carga se hacen en los siguiente, tiempos; 6, 15, 30 Beg, 1, 2, 49 8
9 15,

30 mm, 1, 2 9 4, 8, 24 horas.

Loe datos de estas lecturas ( tabla 2-5 ) se dibujan su una grf iøe-
que tenga por abaoia, los valores de los tiempos tr'&nsourrjdos •n esca-

la logarftmjoa y como ordenad..,, laz correspondiente, lectura, del •xt.ns6
metro, en ala natural@ gataa curva, se llaman de oonsoljdaojdn y se -

obtiene una para oM incremento de oarga. Fig. 2-33.

Ua vms que 01 suelo alcan,., su máxima deformaoj6n bajo un inoreizen-

to de carga ap1jco 9 su 'slaoi6n de vaoos llega a un valor menor que el
injot y que puede detsje a partir de loa datos iniciales de la mu

estra . las lecturas del extenedmetro. A, para cada 
incremento de car-



ga se tiene finalmente un valor de la relaoi6n de vacíos y otro de la pre

si.Sn correspondiente actuante sobre el espécimen.

Al finalizar la prueba de oonsolidaoión, ce pueden graficar los valo-

res de e en ordenadas, a escala natural, y loe correspondientes valores -

de la preei6n en escala natural o logarftmioa. astas curvas se denoi -

ian de compresibilidad y de ellas se obtiene una en oad.a prueba de conso-

lidaci6n completa. A la curva dibujada en esoala natural se la desi ia -

como curva e - p y a la dibujada en escala eeuiilogarítmica como curva -

- log p. Fig. 2-34 y 2-35.
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Si una muestra de arcilla se somete a un ensayo de conaolidaci6n, con
varios ciclos d.eoarga y descarga, se obtiene una Serie de curvas e-lo p
como las indicadas en la fig. 2-36.

n el primer ciclo, la muestra se oonaolid6 bajo una preai6n mxima-

ç curva I) y luego fue desoargado. Al vorver a cargarlo en el segun
do ciclo, hasta una presi6n p 2 mayor que p 1 , se obtiene la curva II, y a
sí sucesivamente las aurvas III y 1V.

Analizando la fisura se pueden sacar las siguientes concluciones:

Los tramos A, 21 A
3 y A se dosarroan hasta alcanzar la máxima presi6n -lt

que se ha ejercido en la muestra en el ciclo anterior, es decir que es-

tos tramos corresponden a presiones que la muestra ya a experimentado an

teriormente. Por esta raz6n, estos tramos ee.denominan do reoompre.i6n.

Para cada ciclo, los tramos J3 corresponden a valores de presiones

que la muestra no ha experimentado hasta ese momento. Debido a seto, ca

da uno de estos tramos se denomina tramo virgen.

Loa tramos C, que se producen cuando luego de alcanzar un valor mLxi
mo de la preai6n en cada Qiolo, se disminuyen gradualmente basta cero.

Por este motivo, a todos los tramos C se los oonoce como tramos de des

cargas

n resumen, una ourva de oompreejbjljdad dibujada en papel aemiloga.

rítmico consta de tres tramos:

- Tramo de reoompresi5n,

- Tramo virgen,

- Tramo de descarga.

n las curvas e - log p se podrá observar que el tramo virgen es una
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lí-ea recta en s.: mayor parte. sta manera de rpresentar loe datos de-

la compresi6n del suelo, facilita la manera de e.pre.$ar la compresibili-

dad de los suelos, ya que esta viene representa. por, la pendiente de la

curva virgen. A mayor pendiente de la curva vi•ren, mayor compresibili-

dad tiene ese suelo.

Ja ecuaci6n del tramo virgen es:

[	 p
e =	 -	 iog	 2-2,2

L
en la que: e y p son la relación de vacíosla presión oorresponii

ente; e es el valor de e para p p recibe- el rombre de índice as

compresibilidad, que expresa la pendiente de la curva virgen.

2 .5 . 2 . PRSION EFWT1VA

Si se aplica una	 a una muestra de suelo ae espesor H, conte-

nida en un recipiente de manera que se produzca una pree.16n uniforme -

que actúe sobre la superficie del mismo, se observará que la mue8

tra de suelo disminuye su altura ( H Lh ) por efeoto de la áplicaci6n-

de la carga. Fig. 2-37.

Si a la muestra anterior le aplicamos una presi6n de igual valor ---

pero produ.oida por una carga altura h, da manera que h'±_

se observará que esta presi6n no produce ninguna disminuoi6n apreciable-

de su altura, .a pesar de ser de igual magnitud que la aplicada anterior-
mente.

rig. 2 37 .  Diferencia entre presión efectiva y
presi6n neutra.
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De aquí podemos sacar como conouci6n que aia una de estas presiones

aplicadas al cuelo produce un efecto totalmente diferente sobre el lziaao*
En el oaso de un suelo saturado 1 este se encuentra formado de dos fa..

sos: una sólida oonstitufda por las partfoula.s del suelo y otra líquida,

representada por el agua contenida en el mismo.

La manera como se distribuyen las presiones aplioadas a un suelo o&-

turadoy entre la fase líquida y sólida, es de fundamental importancia en-

la Mecnioa de Suelos, espeoialmente en lo relaoionad.o al prooeo de con-

aoltdaoi6n. Por esta razón. 1 es necesario determinar cuantitativamente la
distribución do las presiones en un suelo.

Si tenemos dos parioulas sólidas do un suelo saturado en oontaoto, -
sobre las cuales actila una fuerza normal P, las reaccionas que provoca es

ta carga en las partfoulas sólidas y en el agua existente en loe espacios

vaof os son:	
r

Pa fuerza normal actuante entre las dos partóulae,

A A ): fuerza con que reacciona el agua ante la aplioaci6n de,
la oarga P.

Oonsjderao que las dos partoulas dentro de la masa de suelo a. en..
Quentran en equilibrio, la aurnatoria de fuerzas vertical.º ea cero,

PPo	 it	 ou ( A - A ) a 

PP +u(A..

	

o	 it	 'o

dividiendo loe dos miembros por A;

P • P	 A
—s----+• ( 1 -1 u

o
A'nAA

Si
P	 P - A

0	-6;	 6	 0-	 ; --a,
A	 A	 A
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Reemplazando estos estos valores en la eouaoi6ns

6 * G + ( i.	 & ) u

a representa la z'elaoi6n entre el área de contacto entre las partfou~

las al área te ;al de las mismas in suelos, este valor no puede calcular
s• numrioamex,te, pero se estima que os despreciable, adoptándose el va
br cero.

Por lo tanto: 5.+u

donde:

6 ¡ esfuerzo total,

6 $ esfuerzo efectivo que aotdÁ en las partículas del suelo,

u: esfuerzo neutro que aot1a en el agua existente en los poros del

suelo.

De la eouaoi6n anterior se deduce:

2-23

que os la eouaoi6n que establece el principio del esfuerzo efeotivos
.1 esfuerzo efectivo es igual al esfuerzo total menos el esfuerzo neutro*

Ente prinoipio tundan..ntal para la Meo4nioa de Suelos, fue .stableo*..
Lo por el doctor Terzaghi en 1920,

Al esfuerzo neutro u, conocido también como preei6n iaterstiojai o

de poro, se la puede doompon.r en dos valores:

224

siendo uh la preai6n iidronttioa que oorreopónde a una diatribnojdn..

lineal r u, la presi6n e exceso de la hidr6sttioa,

La importancia de 1a preøi6n efectiva radica en que solamente u

Dio en, la preai6n efectiva puede ooaoionar cambios en al volumen de la es
ea do un suelo.

2.5 • 3. ANALOGIA RIDC')TCANI CA DL PROC1S0 DE CONSOLIDACION

Conejderenoo un oiliñdro de área A que contiene un suelo arcilloso.
saturado. Si se aplica UU& oara P al suelo a través de unpiatdn póroeo

que permita el drenaje .el agua contenida en el suelo., la muestra experi.

ment-ará un' proceso de 0on&oli&aci6n, La forma cómo varia la &iatribu&An

4o1 esfuerzo P/A en las fases lquid.a y s6lida del suelos se puede e.nali.
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Fig. 2-39

El pistón
dsa iends

El muelle
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Disminuye
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Nivel di

musfis
dote le
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No
anamlts
-n
el quee)(c)

e

Agua a
;reaión

1

u-

zar idealizando las propiedades del mismo mediante una analogía hidroge...

o.nica, en la que la resistencia de 1a8 partículas eet por

un resorte y la resistencia al fl.uo de agua a través del suelo por la

válvula en un pist6n impermeable. ¿ig. 2-38.

/J7noro	 1	 /	 1

-4-- Mui
_•-.._1,*-_	 O '1I*

Fiç. -38

lisa.
di us

b)

omo la válvula cerrada no permite la salida Jei agua, el resorte no

podrá deformarse y por lo tanto toda la presi6rj P/A estará sopOrtad por
el fluido.

51 luego, se abre la válvula, esta Permitirá escapar un caudal limi-
tado de agua. Al escapar el agua, el muelle se acorta lentamente y oom,

enza a soportar un esfuerzo cada vez oreciento, produciéndose simultánea
mente una dismjnucj6n en la presi6n del agua qué llena el Ojl jfl&ro, has-
ta que finalmente el resorte soportará toda la oarga P y la preajdn en —
el agua vuelva a su valor hidrost&,tjoc inicial. Fig. 239 y 2-40.

T

Fuina
aplicad.

Tiempo

Fiç 2-40
Analogía hidromecánica para il ustrar la dist r ibución de cargas en la CoriSOIldaCión. al Ejemplo físico. b)An&ogia h idrornecn,c;s : estado inicial, c) Carga aplicada con la válvula cerrada, d' El pistón descienda al Irocapando el aguo, e Equilibrio sin más escape de agua, (1 Transferencia graduar de carga.
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U el diagrama de esfuerzos de la fig. 240 se puede ver que tanto

la presión efectiva ( la que soporta el resorte ) como la u en el agua,

son funciones de la profundidad z y del tiempo t. Por lo tanto, se pue-

de escribir:

u. 0 r ( z t )

2,54. ECUACION DE LA CONSOIJIDACIQN UNIMJN5IONÁL

Si se oonoidera un estrato do arcilla saturada de extensión jnfj.

nita eeg1n un pano horizontal de manera que la presión debida al peso

propio del suelo y del agua del mismo pueda oonsideraree despreciable en

comparación alas presiones producidas por las cargas aplicadas, enoon

tr&ndose el estrato de aroilla sobre una roca ( frontera impermeable ),u.

produciéndose por lo tanto el drenaje en un solo sentido ( haoi,a arriba)

& estas oond.icioneø, se aplica al estrato un incremento de presión p.

La distribución de preeiones en un elemento de volumen del estrato

de espesor d.z y de área transversal unitaria, situado a una protundi&a~

e, viene indicada en la figura 241.

1	 1	 1

Fig. 241
frortr3	 rrr:H?ab.

,-

o
	

2

oj	 t1

4

Botando el suelo saturado y considerando al agua y a las partoiilas

de suelo como incompresibles, la díferonoia entro la otidad de agua-

ie sale por la cara 1 del elemento y la que entra por la *ara II, ola el

tiempo dt, es igual al cambio de volumen del elemento en el mismo tiempo.

dir	
'li

Las presiones en exceso de la hidrost4ti0a en loe puntos 1 y 3 son:

d.0
	

¿.11
'U.0
	

u. 'u+ —dt	 * u + - de
dt
	

da

Para oaloular la cantidad de agua que sale o entra por el elemento,

tenemos que aplicar la ley de. Darcy: dv	 A'i dt,.



1 d.0

xw dZ

1 d	 du

12 - - ( u + —dz )
- y  ciz	 dz
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en donde:

k: coeficiente de permeabilidad,

A: área transversal,

: gradiente hidrailioo o prdida de carga por unidad de longitud.

Loe valores de los gradientes hidrai1ioos en los puntos 1 y 2. serán:

l coeficiente 1/1 se utiliza para transformar la preai6n u a carga

hidradlioa como altura de agua.

Aplicando la ley de Darcy para el comienzo del intervalo dt y si Al:

k du
ay ----dt

1
'w dz

k d	 du
dv11 - - ( u. + — dz ) dt

dz

La cantidad neta de agua que sale del elemento es:

2
. d u

dv -dv =---	 dtdz

	

1	 11-	 ¿
0W d 

1 cambio de vo»wnen dV. del elemento en el tiempo dt, se lo puede de

uoir del eiuiente esquema;

e

i

idz	 de	 idz	 de	 LdV	 de.

	

d.z	 1+e
	

dzA	 1+e	 dzA	 1+e

de
Si A m 1
	

LdV *.
1 +e

Si a la pendiente de la curva de compresibilidad en escala natural

de/d-P la llamamos coeficiente de compresibilidad a:

de
a	 de a a

dp
	 y



Si derivamos la ecuación p	 + u + u teniendo en cuenta que p y

u son constantes:

Od+O+du,

d.p representa el cambio de presi6n en el elemento durante el tiempo-

(it.

La variaci6n de presi6rx en los puntos 1 y 3 del elemento es:

du
U. - u 1 -dt

(it

du	 du
entonces: d	 ---dt	 de = -

(it.	 (it

reemplazando en la ecuación 2-

a du
V

¿As d V	 (it d 
1 + e dt

Si la oantid.ad neta de agua que sale del elemento en el tiempo (it es

igual al cambio de volumen del elemento en el mismo tiempo,

dv 1 - 'dv 11 = dV	 -

	

du	 k( 1+e)d2u
2-26

	

(it	 ay w	 dz2

k ( 1 + e
La expreai6n	 se define como el coeficiente de ooneoli

al
y w

cLaoi6n C	 2:	

°	
2-27

A esta eiaoi6n, deducida por el doctor Teraghi y que señal el na-

cimiento de la Mecánica de Suelos moderna se la conoce como eouaoi6n di-

ferencial de la oonsoli(iaci6n unidimensionale

asta eouaoi6n diferencial es lineal y de segundo orden. La aoluoi6n

general de esta eouaoi6n contendrá dos constantes de inteaoi6n y será-

de la forma:

k 	 u	 a	 du
(it (iz 

= - V 
-(it dz

Iwdz 2 	1+e (it
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r 1 	 r2x
y LI C 1 S 	 +C2e

Para obtener la soluci6n. particular será necesario determinar las -

constantes arbitrarias C y 02P estableciendo cierras oondioiones, que

se llaman oondioiones de frontera y que son las siguientes:

i) Para cualquier tiempo t, en la superficie de drenaje, la sobrepresión

hiiroatátioa u es igual a cero*

u a O, para z u O y z - 2H, para todo tiempo t>O.

2) Para t m O y para cualquier distanoja z, la sobrepresi6n hidrostática

u es igual aLp.

u	 para t s O y 0< z<2H

La solución de la ecuación diferencial de la oonsolid.aoión unidimen-

sional es la siguiente:	
(	 + 1 ) 2 fl 2 P

Ç)	 :cc
	 1

u. (% )100 1fl2X( 2n+ 1
	

e	 2-28

U ( o ): grado de consolidación,

e: base de los logaritmos neperianos,

Ps factor tiempo, que es una oantidad adimensional y viene da

da por: C t
V

la eouaoión 2-29 se observa que el grado de consolidaoión es fun-.

oión unoamonte del factor tiempo, por lo tanto podemos escribir:

u (% ) - f ( T )

Dando diferentes valores a T y resolviendo la serie oorreapondente,

se obtienen 10 1 valores de U ( % )# estos valores aparecen en la Tabla-

2-6.

La representación gráfica de esta tabla, en esoala natural o en esoa

la eemlogarftsioa, se conocen oo*o curvas teóricas de oonsolidaoión.

Pig. 2-42 y 2-439
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TABLA 2....6

RLACI0N P0RICA U ( % ) - T

U (%)	 T	 U()

L9 	 0.000	 55	 0.238
¡10	 0.008	 60	 00281

[205
	 0.018	 65	 0.342

	

 0.031	 -	 70	 0.405
25	 0.049	 75	 0.477
30	 0.071	 80	 00565
35	 0.09b	 85	 0.684
40	 0.126	 90	 0.848

45	 0.159	 95	 14127
5 	 u.197	 j,	 loo

oç:
20

-
•0
u -	- ---------.--..---- -
0 -----

1000	
0.5	 1.0	

Li ;
F ¡ g 2-42	 Factor tiempo, 1	 (Escala aritmética

(a)
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1,0	 10.0

Factor tiempo, T	 (Escala logarltmlca)

(b)	
Fig. 2-43

Curvas teóricas de consolidación.

a) Trazado aritmético.
b) Trazado semilogarítmico.
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2..5.	 loIS u ( % )	 T AROÁI)IA1)AS

1 doctor Perzaghi ha dado una expresi6n aproximada más sencilla, a-

plioable cuando el grado de oonsolid.aoión es inferior al 55 %. La expre

ei6n se 'basa en el hecho de que la curva teórica de consolidaoi6n se a -

'roxima mucho a una parábola en el intervalo comprendido entre U - O % -

yUws55%.	 2

4 

[U(	 )

Para U 55 o, se ha deducido una f6rmula de la eouaoi6n 2- que da-

valores practioamenie iguales a los obtenidos en la tabla 2-6.

1.781	 0.933 io( ioo	 u	 2-30

expresando U como poroen4je.

Brinoh Hansen ha dado una expresi6n algebraica aproximada válida pa-

ra todos los valores del factor tiempo; con errores menores al 1

TI -	 2-31

. VT' -

2.56. OTROS CASOS DE CARGA Y DE DFUNAJE

La tabla 2-6 es aplicable al proceso do oonsolidaoi6n unidimensional

cuando 1a pres6n de oonsolidaoi6n p es constante en todo el espesor

de la capa compresible.

Si en el proceso de oonsoltdai 5n, el estrato arolloso puede drenar

se por ambas caras y la presi6n do oonsolídaoi6np tiene una variaci6n-

lineal con la profundidad, como los casos de la fig. 2-44, estos pueden

resolverse usando la misma tabla 2-6 1 teniendo en cuenta el valor prome-

dio de la prsei6n de conaolictaoi6n.

2.59691. SOLUCION DE SKEMPTON

Para el caso de un estrato arcilloso drenado por una sola caras y con

una variaoi6n lineal de la presi6n de oonsolidacinp, no se puede apli

oar la tabla 26. Estos casos se encuentranrepreenta4oe-en'la.Fjg,. —

245.
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Figura 2-1+ ¿ Consolidación de un estrato arcilloso, drenado por ambas caras,sujeto a distintas condiciones iniciales.

El caso a) es el ilnioo que puede resolverse oon la tabla 2...6, debido.
a que en el se OonBjdera que Ap es constante,

Para los casos b y o, Skemptori obtuvo los valores de la segunda y ter
cera columna de la tabla 27,

El caso d) se deduce de los casos a) y b) y su grado de OOflSoljdj6n
Ud viene dado por la relaoj6n:
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Figura 2-45 Consolidación de un estrato arcilloso, drenad' po una sola cara,
sujeto a distintas condiciones iniciales. 	 —

De igual manera, el oaso e) se deduce de los casos a) y c) de la fig.
2-459 y su grado de oonsolidaoi6n U se lo determina oon la relaoidn:

UU+	 (uu0)	 2-33
pl
-+ 1

Las curvas tedrioae de oonsolidaoi6n para 1013 casos b) y ) vienen
representadas, en escala natural, en la fig. 2-46.
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TABLA 2.-7

T	 u()	 tJb(/O)	 u()

0.004	 7.1	 0.8	 13.5	 6.3

0.008	 10.1	 1.6	 18.6	 8.5

09012	 12.4	 2.4	 22,3	 10.0

0.020	 16.0	 4.0	 27.9	 12.0

0.028	 18.9	 -	 596	 32,2	 13.3

00036	 21.4	 7.2	 35.6	 1.2

09048	 24.7	 9.6	 39.8	 5.1

09060	 27.6	 12.0	 43.3	 15.6

0.072	 .3	 1494	 46.2	 15.9

09100	 ,	 3597	 1997	 51.6	 16.0

09125	 3999	 24.4	 55.4	 15.5

00167	 464	 3198	 , 60.5	 14.3

0.200	 50.4	 37.0	 6398	 13.4

0 , 250 	5642	 44.3	 68.2	 11.9

09300	 6193	 50.8	 7199	 10.5

09350	 65.8.	 5695	 75.2	 9.3

00400	 6998	 6195	 7890	 893

0 0500 	 7694	 70.0	 82.9,	 6.4

00600	 8146	 76.5	 8696	 591

09800	 8897	 8507	 9198	 .	 3.0

1.000	 9391	 91.3	 95.0	 1.8.

2.000	 9994	 9993	 99.6	 001

10090	 10090	 100.0	 0

U ('% ) es el ooz'reepor4ient• a la relaoi6n tedrica de la tabla 2..64

2.597. CURVA RUL DE OONSOLID&QION.

L& ovzva tedrjcs U - t ( T ) en escala aemilogarftmioa, representa

la velooidM ¿ defozaoi6n con que se prouoe el proceso &e 'oonnoijta

cida, ea un suelo que sie la teorfa de T*rzaghí t es decir que cumple

cierta* bjpdtssja como de que el a&ua llena totalmente los veofos del

suelo y que el coeficiente de oonsolidaoi6n C ea constante durante todo
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ig. 2-469 Relaoi6n entre el faotor de tiempo y el grado de oonsoli

daoi6n. En a) el factor de tiempo está dibujado en esca-

la aritmética y en b) en escala logarftmioa.

el proceso.

Al realizar.una prueba de oonsolidaoi6n en el laboratorio, se obtie

non las curvas reales de oonaolidaci6n para cada incremento de carga, que

relacionan las lecturas tomadas del micr6metro con los oorreepond,jenjee

tiempos.

Al comparar la forma de las dos curvas, la tecSrioa con la real, se ob

serva cierta semejanza, que dependerá del grado de aprozimaoi6n con que -

un suelo siga estrictamente la teoría de Perzai. Si el suelo sigue los

requerimientos de la teoría * se deduce que las esoalas &e las dos ourvae



serán proporcionales. Por lo tanto, en la escala vertical, el grado de -

ooneoltdaoi6n de la curva te6rica será directamente proporcional a los

valores oorreepondientes de las lecturas micrométricas de la curva real -

y en la escala horizontal, T será también directamente proporcional a t.

Para hacer coincidir las dos curvas, si es que el suelo se apega a

la teoría de Terzaghi, será necesario establecer el valor de la proporoio

nalidad que existe entre las escalas, es decir eetbleoer en que punto de

la curva real de consolidaci6n se supondrá el O % y e]. 100 % de consoli

d.aoin primaria, para ajustar la escala U ( % ) con la de lecturas micro-

métricas.

2. 5 .8. D.TERMINACION DEL O % ' DEL ioo % DE QONSOLIDACION PRIMARIA

La eouaci6n de una parábola de vértice en el origen y eje el es X,-
2

es 

Para x -	 k x1

Para x s x2 4 x1	 2
y2 4 k

Es decir que para una relaoi6n de abscisas	 4, se tiene una

relaoi6n de ordenadas y2/y1 igual a:

2

- 4

	 y2 2

y].	 1

Esta propiedad de la parábola, de que para una xelaoi6n de abscisas-

x 2,, x1 igual a 4 se tiene una relaoi6n de ordenadas y 2,1 y 1 igual a 2, se.

puede utilizar para la d.etorminaoi6n del O P de consolidación primaria, -

debido a que la curva real se aproxima a una parábola en su parte zuperi-

cxl.
Se escoge un punto A de abscisa	 pr&imo al origen y otro punto B.

de abscisa 4 t 1 ; luego se determina la diferencia a entre ordenadas de los

puntos A y 3. Como estos puntos tienen una reiaojdn de abscisas igia1 a.

4, su re3aoi6n de ordenadas será 2, por ser puntos de una parábola. Si -

se quiere determinar otro punto de la parábola, a partir da 3 se deberá -

colocar dos veces el valor de a hacia arriba. La línea horizontal traza-
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da por este punto, representará la línea te6rioa del O %.
La curva de -oonsolid.aoi6n real en escala sernilogarftimioa, se encuen

tra formada por dos tramos practicamente reatos en su parte inferior. U
na manera empírica de determinar el 100 de oonsolidaoi6ri es encontran-
do el punto de jntersoocj6n C de estos dos tramos 'rectos. Fig. 247.

o L_ -	 - - lír1eate6rjca del 0	 u
jI*

E Afl
BN

El
_H—	 \-------- so 0

- -	 - —	 línea t6ria del l0O

(ogt

La semejanza de la curva te6rica con la real se produce unicamente —

hasta el 100% de consolid.aci6n. A partir de este punto, la curva real.
se aproxima a una tangente inclinada con una pendiente aproximadamente
constante. Este asentamiento adicional se llama ,consoljdacjn secunda —

ria y se considera que es el resultado de un readomodo de las partículas

y posiblemente de su fractura progresiva, tendiendo a estados más oompao

toa, para adaptarse a la nueva oond.ici6n de carga.

205499 METODO DE TAYLOR PARA LA DrERINACION DE LAS LINEAS TEORIOAS DE-

CONSOLIDACIQN.

Cuando el suelo no sigue la teoría de Terzahi, la curva de oonsolj-.
daoi6n real no se asemeja a la curva te6rioa. 	 n este oaso, no es posi-
ble hacer la determinaoj6n correcta del O % y del 100 por el método an

teriormente indicado. Para estos casos, Taylor ha desarrollado un mto
do que requiere el traado de la curva te6rica en unos ejes en los que -

se usan como ordenadas los valores de las lecturas del extens6metro y oc

mo abscisas los valoros de	 Fig. 2-489

La parte superior de la curva real se aproxima a una línea recta; -

prolongando este tramo se tiene la línea ag. El punto a debe considerar
se como el o de oonsolidaoj6n primaria. A oontinuacj6n, se traza otra
recta con sus abscisas 191 5 veces corridas haoia la derecha, respecto a-
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la anterior ( lfnea ac ). Esta segunda línea corta ala curva de oonso

lidaoi6n en un punto al que corresponde el 90 % de oonso1iaoi6n prima

ria ( punto Jé, ).

IIIIIIIIIIII

\¡N\J

00/0/0
ci

o
Q)
E

9Q0/

Q)

a

o
-J

yc

	

Vmin	 Fig. 2-48

El factor 1.15 obedece a la siguiente raz6n:

Para U - 90 o se tiene T - 0-841( de la tabla 26 ) y por consigui-

ente:	 h2
t 90 ---- 0.848

oy

O sea • f	 - 

La reota ag oorreponde a la relaoi6n T .s-D--U 2 ; para.0 - 90 %, T
4

0436 y por oonsi guient e:

f.-

	

	 '/0.636. Por lo tanto la relaci6n fe/f.d vale:VIt90

L \[O.848

- 1.15

íO,636
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MEU05 ]E PRONSOLIDACION

rem1iar una prueba de consoliciaoi6n sobre una muestra inaltera-

e azcillal, la curva de compresibilidad en esoala aem.logarftmica es

tá forntada por tres tramos:

- de recomprssi6n,

tramo virgen,

de deaoarga.

La máxima presi6n que el suelo ha soportado en su historia geol6gi-

ca, antes de la ejeouoi6n de la prueba estará ubicada en la transioi6n-.

del tramo de recompresi6n al virgen. A esta preai6n se le denomina pro

ai6n de preoonaoljciacjón P.

En 1936, el doctor Arturo Casagrand.e propuso un procedimiento gr&

Íioo dtil para estimar el valor de la preai6n de preoonaolidaoj6n. ?ig

249.

¿.1G

- L

;. 2-49

Para seguir este procedimiento, se elige a QQ el punto o de curva

tiara máxima de la curva e log p. De o, se traza una tangente a la our

va y una línea horizontal. Se biseota, luego el ángulo entre estas dos

1neae * 91 punto de intereeooi6n de esta bisectriz con la prolongaoj6n

hacia arriba de una tangente a la parte recta de la curva se representa..
Por d. La abscisa de d corresponda a la preei6n de preooneoljdaoj6n.
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2..1I. .3Tft&TOS NORKAJJI]NTE CONSOLIDADOS Y ESTRATOS PREcONSOLIDADOS

e ice que un estrato esta normalmente OonsolidaÁio, si nunca han ac

tuo ez el presiones verticales mayores que las exístenes en la actu.a...

iidz. Le aecir que la presión de preoonsoljdacjón ea igual a La pre

si6zL •que soportan al presente por efecto de las capas de suelo aituada-

sobre ellas. El contenido natural de humedad, de las arcillas normalmen-

te consolidadas se encuentra generalmente cerca le su lfmite líquido.

Un estrato está preoonaoljd.ado cuando alguna vez en su historia geo-

lógica, estuvo sometido a una presión mayor de la que soporta actualmen-

te por efecto del peso de los estratos superiores. 'ig. 2-50.

La preoonsoljdaojón puede deberes: al peso de los estratos de suelo

ue fueron eliminados por erosión, al peso del hielo que luego se derri

tío o a la deseoc:.

El oontenjd.o de humedad de las arcillas preoonsoljdada g se encuentra,

próximo al limite plstjoo.

La diferencia fundamental entre las arcillas normalmente oonaoj.jda -

das y las preconaoljd.adas está en su compresibilidad; mientras las prime

IM
ras son siempre blandas hasta profundidades oonsiderablee, las segundas~

pueden suponerse frecuentemente incompresibles.

Normalmente consolidado

?po
Fig.2-50 

Preconsoljaado

o
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En el caso de suelos, normalmente consolidados y teniendo presente que

es una prest6n efectiva, su cloulo se lo realiv.a aplicando las stui-

entes f6rrnulas:

i) Para suelos sobro el nivel freático: p 1	h1

peso específico de la masa de suelo ( W / y 

h 1 : espesor del estrato.

2) Para suelos bajo el nivel freático: p	 h2	 ¿ 

m	 m	 w

peso especffioo del suelo sumergido,

peso espeofioo del agua

h 2 : espesor del estrato.

Por lo tanto, la presi6n P es igual a la suma del peso del suelo,

sumergido situado entre la profundidad z y el nivel freático y el peso

total, suelo más humedad, del material situado por encima del nivel frea.

tico. Fig. 2-51.

fl(f	 tç	 . tflC

- -	 HVC	 CC

Fig. 2-51

o (..)	
i h + 'Ç ( h	 ) +	 '2	 1 ) h + (¡3 _ d )

2.5.12. LINEA DE CONSOLIDACION EN EL T.RRENO PARA ARILLA3 NORMALMENTE -

CONSOLIDADAS.

Si se realiza una prueba de oonsoiidaci6n en una muestra inalterada —
de una arcilla normalmente oonsolidadQy en una muestra del mismo materi-

al pero remoldead.o con una humedad cercana al limito líquido, sé obten -
drán dos curvas de compresibilidad similares a las indicadas en la Fig.-.
2-52.
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Q. 2-52 Reacioentre e	 ji para tina arcilla de sensibilidad urdirara; A . para
la arcil l a atnaaada k,. para la nIue1rd inalterada de arei 	 en el laboratorio.

A. para l a arcilla en estado natural en el terreno.

Las coordenadas del punto a representan la relación de vacíos y la-

presi6n efectiva correspondiente al estrato de la arcilla en el terreno.

Cuando se extrae una muestra inalterada, la presión que soporta la-

arcilla es reducida a un valor muy pequeño, mientras que su contenido de

humedad permanece casi inalterado. Por lo tanto, la relaoi6n de vacíos.

al principio de la prueba es prctioamente idéntica a la que tiene la ar

cilla en el terreno. Este proceso viene representado por la línea a-e.

Si 'a preai6n en la muestra es nuevamente aumentada, sometiendo al-

suelo a un ensayo de oonsolidaci6n, la curva e log p de la muestra i —

nalterada debe pasar por el punto a, domo esto no sucede, se deduce que

la curva de compresibilidad obtenida en el laboratorio, no representa

fielmente el proceso de oonsolidaoi6n en el terreno. Por lo tanto, se

necesita disponer de alt1n procedimiento para extrapolar loe resultados

de las pruebas de laboratorio a las condiciones representativas en el —

campo.

Sohrnertmann obsez'v6 que las curvas de compresibilidad lCr y K se

cortan en un punto f correspondiente a una reiaoi6n de vaofoe aproximada

mente igual a 0.4 e0 . Esto ocurre con muchas olasea de arcillas. Bajo-
estas circunstancias, ea razonable suponer que la curva e log p de la-

arcilla en estado natural en el terreno, sea una línea recta que pasando
por el punto a, al ser prolongada hacia abajo, pase por el punt f. A

línea af se la oonooe como línea de oonsolidaoj6n en el terreno,
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suelos normalmente consolidados.

Para el cálculo del asentamiento de una estructura, situada sobre -

una arcilla normalmente consolidada, debido ¡1 proceso de uonsolidaci5n-

primaria, se utilizará la línea al y no la curva K
U

2 .5.13. CURVA	 LOG P REAL PARA ARCILLAS PRECONSOLIDADAS

Cuando se realiza una prueba de oonsolid.aoi6n en una muestra irilie
rada de una aroilla preoonaolidad.a, de manera que su curva de ooinpreaibi
lidad contenga un tramo de reoompresión, un tramo virgen bien definido y
un tramo de desoarga, se observa que el punto b que corresponde a las -
condiciones reales en que se encuentra el suelo ( e, p ), está por en-
cima de la curva de oomprsibilidad, obtenida en el laboratorio. ?ig. -
2-53.

1. 2-53	 Conirucckn ratíca para eatin;ar la r.aióri 'ue
ite e,i & terreno entre e	 p para una arcilla pr.»	 .

($aún S'hmertnian. )Q53),

Por esta rasan, se hace necesario hacer la oórreooi6n correspondieri
te a la curva C

p

Sohmertmann propuso el siguiente procedimiento gráfioo para obtener
una mejor aprozmaoi6n a la Qurva e log p real:

Como primer paso, se requiere conocer el valor de la preaidn de pre

consolidaoi6n, es deoir de la presidn máxima que el suelo ha soportado -

en su historia geoldgioa, lsta preei6n se puede determinar con el proce

irniento gráfico del doctor Casagrande.

La parte de la curva real e - log p,00mprend.jda entre p y P, es u
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na curva de reoompresión. Debido a que se ha observado que existe muy

poca diferencia entre la inclinaoi6n del tramo de reoompreai6n y el de

desoarga, se supone que la curva e - log p real es paralela al tramo de-

descarga de la curva de laboratorio.

Aplicando esta idea, se traza a partir de b una paralela a la curva

de desoarga do, hasta determinar el punto ; luego, entre b y a' se tra -

za una curva suave.

El punto f se encuentra ubicado en la prolongaoi6n del tramo virgen

de la curva de compresibilidad de la muestra inalterada, hasta un valor.-

de 0.4 eo
La curva determinada por los puntos b a'- f, es la curva que re

presenta el comportamiento real del suelo, ante un proceso de coneolida-

oi6n, y es la que se utilizará para el cálculo de los asentamientos.

295.149 CALCULO DEL COEFICIENTE DE CONSOLIDACION O

Anteriormente se ha establecido que;

t
T - C 	 de donde:y	 2

11

T
C	 2-34

V

T: factor tiempo, dado en la tabla 2-.6,

t: tiempo en minutos para el correspondiente factor tiempo P, obte-

nido de la curva de consolidación,

li: longitud promedio para el máximo camino de drenaje durante el in

cremento de carga dado • Como en la prueba la muestra es drenada
por ambas caras, U será igual a la mitad de la altura promedio

de la muestra durante la aplioaoi6n del incremento de carga da -

do. A esta longitud se la conoce como longitud efe1;i\ri.

TI - U
Ti	 1

4

H.: altura de la muestra en el tiempo t 	 O

H. altura de la muestra en el tiempo t	 24 horas
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La eouaoi6n 2-34 puede aplicarse a la muestra de la

lidaoi6n, oonsideran&o los datos correspondientes al 50 %

ci6n de dicha muestra.

T 
50 2	 0.197 2

O	 - -	 Hy
50	 50

Esta ecuaoi6n se puede aplicar para cada incremento de carga es de-

cir que, para cada curva de oonaoliciaoi6n, se tendrá un valor de O, con

lo cual se puede dibujar una gráfioa de O oontra la presi6n, en escala-.

semilogarftmioa.

Esta. curva se la puede graficar debajo de la curva de compresibili-

dad e log p, en donde se puede observar que al coeficiente de consoli-

d.aoi6n no es oonstaute durante la prueba.

Para un estrato real, sujeto a una sobreoargaAp, se tomará como CV

el valor promedio de loe oorrospoz4ientea a la zona de la curva cubierta

por ese Ap.

Cuando la escala u ( % ) de la curva de oonsolidaoi6n se ha d.eterm

nado por el m4tod.o de Tayior,es conveniente utilizar el valor de t 90 pa

ra el olou.lo de C ¡y

2 0.848 2
O -	 H -	 Hy

t 90	 t90

2. 5 .15 . CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO POR CONSOLIDACION PRIMARIA EN SUELOS -

PLÁSTICOS COMPRESIBLES

La d.eformaoi6nAH que puede sufrir un estrato de suelo de espesor U

bajo una presidn uniforme p , puede estimarse conoatendo loe resultados-

de la prueba de oonsolidaot6n uuidtmens tonal. iig. 254.

-i.
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La deformaoi6n unitaria del espécimen sujeto a la prueba de conso

lictaoi6n ea:	 Ae

l+e
•0

y la teforrnaoi6n unitaria del estrato de suelo en su estado natural

ea:

p

po

INH

H

2-35

Lø AS

II l+e	 l+e
o	 o

e

p

igualando las deformaciones unitarias:

Si ooñsideramos la eouaoi6n 2.-2Z:

e -e sAe 0 C log-
o	 o

po

p +AP	 AP
As	 C log-°--- C lo.g ( 1

po	 Po

donde O es el fndioe de oompresibilidad.

Reemplazando este valor en la eouaci6n 2-35:

°—log( l+ —)H 236
l+a	 p

L	 o	 o

Estas eauaoionea también se pueden expresar de la siguonte manera:

Aa	 a	 1	 a	 1
a - -.	

a	 AH a	 A  11 - m A P H 1 2-37
AP	 l+e	 L	 l+e

En esta expreoi6n:

a : ooefioieñte de compresibilidady
e : relaoi6n de vacíos del suelo en su estado natural, calculadao

con la t6rmula:



e

Ae

altura inicial de la muestra altura de s6lidoe
e -°	 altura de s6lidos

p: incremento de preai6n,

H:' espesor total del estrato,

m: coeficiente de variaoi6n voiumtrjoa.

Debido a que a es variable a lo largo de la curva de oompresibilj

dad., dibujada a escala natural, se considera unicamente e]. intervalo AP,

en el cual se torna un valor promedio de a, como se indica en la Fig.

2..55.
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Fig. 2-55

Las ecuaciones 2.36 y 2-3 son aplicables unioamente para el caso

de un estrato compresible, homogéneo, y do Pe queño espesor, en el que m
pueda considerares constante para el intervalo de presiones en que se
trabaja y que tarnbinAp pueda oonaiderarso constant, en todo el espesor
del estrato.

En el caso de estratos de gran espesor, en los que p varía con la.
profundidad o en el que ze/1 + e 0 varíe apreoiablem,nte a lo largo del
espesor del estrato, se hace necesario expresan la eouaci4n 2-35 en for-
ma difenenoial y obtener el asentamiento total por un proceso de integra
oi6n a lo largo del espesor del estrato.

da	 cts
1+.o

PH Ae	 1
integrando	 ds_J mpdz	 2-3&

j
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Si en un estrato de gran. espesor &e suelo plástico compresible, es.

toman nuestras inalteradas a diferentes profundidades en todo el espesor

del estrato, se obtendrá una curva de compresibilidad para cada muestra.

De cada una de estas curvas se podrá calcular el valor de Le/l + e, que

irá disminuyendo gradualmente conforme aumenta la profundidad, como lo

indica la fig. 2-56.

H

o

Un-

	 - - - -

4-
Lt)

- - - - -.- -

E

z

De la tdrmula 2.' 36 se. deduce que el área entre O y H bajo la gráfi..

oa 2-56 proporoions el valor de AH.

n algiuios casos especiales, loe asentamientos pueden calculares

oon métodos que son simplifioaoi4n del anterior, Por •emplo, si el es

*rato compresible si bomogeneo en todo su espesor, de manera que m pus~

&a considerares constante en ese estrato, .1 asentamiento puede calcular

•e con la siisnte fdrmula:

U-	 mApdz - m	 ¿pdsf 2-39
y	 Vj0	

]
Esta integral representa el área de incremento de presiones entre

las profundidades o y U y puede calcularas gráficamente. Pig. 2.57.

II

Fig 2-57
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2e5.16, CORRICCI0N DE BK(PT0N

Cuando el área cargada tiene gran dimensin con respecto al espesor

de la capa compresible, las condiciones da la prueba de consolidación u

nidimensional son representativas de la realidad, pero no sucede lo mis-

mo en numerosos casos, en los que el asentamiento total primario 08 odio.
una grosera aprox.imaoi6n del asentamiento real.

Skempton ha propuesto la siuieirte corrección semiempfrioa:

Su (H )J 240

en donde:

asentamiento total primario corregido,

¿Hi asentamiento total primario,

u: coeficiente oorz'eotor que depende del espesor II de la capa

compresible en re•iaci6n con el ancho B de la cimentación y

del ooefioente A de pres6n intersticial.

u m A + oc( 1 - A )

Para arcillas normalmente consolidadas, el valor de A varia entre

0.5 y 1.0 * En vista de que es dioil la determinación de este ooefioj
ente, podríamos adoptar el valor promedio de 0.75:

u 0.75 + 0.25

Los valores de u para los correspondientes H/B vienen dados en la

Tabla 2-8,

TABLA 2-8

zapata corrida	 Zapata circular

O	 .1.0	 1.0
0.25	 0994	 0992
0650	 0989	 0.88
1.0	 ...	 0.84	 0.84
290	 0082	 0982
4.0	 '0.80	 0.82
.10	 0978	 0982

• .	 097	 0481
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2.5017. GRÁFICA ASENTAMIENTO TI13PO

lata grfio•a servirá para apreciar el desarrollo del asentnjento

de una estructura en función del tiempo. La eouacj6n de la curva es la,....
siguiente:	

) -U%
t	

V. p
100

¿4 1

st asentamiento ocurrido en un tiempo t.

El valor de U dependerá del valor de P, el que a su vez podrá dotar
minarse con la f6rmula:

T C
VE2

dando a t valores mayores a cero que aumenten gradualmente,,
Representando, loe diferentes valores S en ordenadasy t en abscj

sae, se obtendrá la curva asentamiento tiempo.

Eo
a)
o
a)

a)
Lo)

1

	 Fig. 2-Se

1 rr DO e1n O os

2.5.18. MODO )dPIIQO PARA EL CALCULO DL ASINTAMIENTO	 PRIMARIO

Se ha &esoubjerto que C0 está -ntimamewte V0140ionado al limite le~
quid.o de las arcillas txialtez'a:ae normalmente OOflaolidadas, y' ea ha pro
puesto una oorrelacj6n empzjoa que permite calcular e]. ndjoo cia ocmpre
sibilidad. 0

o

La Qorx-elaoi6n se ha 4 etez'mivado en base a ønaayoe en u*a pan OIMWW

tida4 de Arcillas remolde as, oayoe resultados se J»Alipan en la
259, en donde las absciaap reprcsørtn el Umte Uq4i4 y' las ordena
das, loe valoren oorrenpondenj de Q' para las	 arcUan.
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1.0
0.8
0.b

(e' )
o 0.4

02
o

Fig. 2-59

Fig. 2-60
e

tog p

0	 20	 40	 oO	 80	 100 120 140

.AoLímite iíqu.io ( , peso seco )

En la Fig. 259 se aprecia que la compresibilidad de los suelos au

muta con el límite líquidos Todos los puntos so ubican cerca de una

recta que tiene por eouaoi6n:
c'o.007(LL.10%)o

Para pesar de C al C, que oorrecponde a las muestras inalterad.aø

normalmente consolidadas, se admite que .0 0 es uy. 30% mayor que o', por—

lo tanto:

2-42

Con el valor de O, determinado por eorrelao6n con el LL, se puede

afioar la curva e - log p con la oondioin de conocer las coornadas

( e,	 • Fi g. 2-40, 

e.i

El asentamiento total primario FI puede caleul ares aplicando la f6r

mula 235.:	 e
AH—.--- FI

l+e
o

también puede oaloulareeLH, reemplazando la ecuaoi6n 2-'35:



19

2-43

C	 0.009 ( L1	 10 4 )
AH ---- °-log ( 1 +	 ) H	 log ( 1 + _—_) H

l+e	 p	 1+e	 po	 o	 o	 o

Este método emprioo se utiliza unioanente cuando no se han realiza

do las pruebas de consolidación unidimensional, ya que de ninguna manera

puede sustituirlo.

Hay que tener presente que los valores de C obtenidos por correla-

ción son valores aproximados, y que se han observado errores de hasta un

3O.

2.5 .19 • CARGA VARIABLE CON EL TflXPO

En el prooeso de ooneolidaoi6n estudiado, se ha supuesto que la pro

sión de consol jdaojón p se aplica en forma inwtantánea. Ap proviene de

las oargaa muertas y vivas que aotte.n sobre una estructura, las que se

incrementan gradualmente durante el prooeao de construcción.

Si el período de construcción as lo suficientemente corto con res —

peoto a la baja permeabilidad y al espesor cia una capa de aroilla, como-

para suponer que el grado de oonsolidaoión alcanzado al final de la coria

truoción ea muy pequeio, ¿p se puede considerar aplicado en forma instan

tánea; en caso contrario, el tiempo necesario para que la carga alcance~

su valor final oonetituye una parte importante del tiempo necesario para

la oonsolidaoicSn y entonces es necesario tener en cuenta la variación de

la carga con el tiempri. Fig. 2-41.

Pwiodods
1	 construcción	

1

Tiempo

I	 \
<mtsmnta real

Con caiga
nstintnU
	 •.....

Fig. 2-61 Asentamiento por etito da una carga variable a tu largo
del tiempo.
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Para conocer la velocidad de deforrnaoi6n del proceso de consolida

oi6n, se puede aplicar el siguiente procedimiento:

Se oaloula el factor tiempo de oonsolidación vertioal T que corres

ponde al tiempo necesario t para terminar la oonstruoci6n, aplicando la

f6rmula 2-34

T -O
°	

v H2

O : ooefioiente de oonsolid.aci6n,

período de oonstrucoi6n,

H: espesor efectivo del estrato.

Luego se oaloula los tiempos t oorresponcLientes a los factores tiem

po T que aparecen en la primera columna de la tabla 2-9.

CARGA LINEAL, VALORES DEL GRADO DE CONSOLI])A(ION EN JUNCION DE T Y

T , SEGUN SCUIP'PMAN.
o

T
O	 09005 09010 09020 09050 09100 09200 09300 0.400

0 9 005 0.080 09056 09050 09025 0410 09005 09002 0.002 09001
0901 09113 09104 09061 09040 09016 09008 09004 09003 09002
0002 09160 0. 156 0.134 09115 09042 09021 09010 00007 0.005
0.05	 09253 09248 0.231 0.229 0.170 09075 0.038	 09025 0.019
0910 09357 0. 356 09346 09340 .0.307 09245 09122 09082 09061
0.2	 0.504 0.503 0.497 0.493 0.471 0.434 09341 0.224 0.168
0.3	 0.613 09612 09606 09604 0.588 0.560 04496 0.427 09309
0.4	 0.698 04,698 09693 0.692 0.678 0.658 09611 0.554 0.485
0.5	 0.764 0.764 09759 09 758 0.748 09732 00695	 0.650 0.597
0.6	 09816	 0.816 0.812 0.811 0.803 0.790 0.762 0.727 0.685
0.8	 09887 0.887 0.885 0.685 09880 09872 09855	 0.833 0.808
140	 0.931	 09931 0.930 09930 0.926 0 9922 09911	 09898 0.883
192	 00958 0.958 0.957 0 9957 0.955 0.952 0.946	 0.938 0.928
194	 0.974 0.974 0.974 0.974 0.973 0.971 0.967 00962 0.956
1.6	 0.984 0.984 0.984 0.984 09983 0.982 0.980 0.977 0.973
1.8	 0.990 0.990 00990 0.990 0.990 0.989 0.988 0.986 0.984
2.0	 0.994 0.994 09994 09994 0 9994 09994 0.992 04992 0.990
2.5	 0.998 0.998 0.998 0.998 0 .998 0.998 0.998 00998 00997
3.0	 06999 0 9999 0.999 0.999 0.999 00999 0 9999 00999 00999

/
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T	 0.5	 0.6	 0.8	 1.0	 1.2	 1.4 .	 1.6	 1.8	 2.0

0.005 0.001 0.001 0.001 0	 0	 0	 0	 0	 0
0.01	 0.002 0.001 0.001	 0.001r 0.001 0.001 0	 0	 0
0.02	 0.004 0.003 0.003 0.002 0.002 0.001 0.001	 0.001 0.001
0.05	 0.015 0.012 0.009	 09007 0.006 0.005 0.005	 0.004 0.004
0010	 0.049 0.041 09031	 0.024 0.020 0.018 0.015	 0.014 0.012
0.2	 0.133 0.112 0.084	 0.067 0.056 0.048 0.042 0.037 0.034
0.3	 0.248 0.206 0. 155	 0.124 09103 0.088 . 0.077	 0.0690 .062
0.4	 0.378 0.317 0.236	 0.189 0e158 0.135 0.1 1 8	 0.105 0.094
0.5	 09535 0.438 0.328	 0.263 0.219 0.188 09164	 0.146 0.131
0.6	 0.636 0.578 09426 	09342 09284 0.244 0.213 09190 0.171
0.8	 09778 0.742 09647	 0.512 0.427 0.3o6 0.320	 0.285 09256
160	 09864 0.842 09784 1 0 970

1
0-578 0.495 09434	 0.386 09347

3.2	 0.917 0. 904 0.868	 0.817 0. 740 0.631 09552	 0 9490 09442
1.4	 0.949 0.941 0.919	 0.888 0.841 0.772 0.674	 0.598 09539
1.6	 0.969 0,964 0. 951	 0.932 0.903 0.861 1 0.802 	 0.707 09637
1.8	 0.981 09978 0.970	 0.958 0.941 0.915 1 0.879	 0.821 09735
2.0	 09989 0.986 0.982	 0. 975 0.964 0.948 0. 926	 0.891 0.837
2.5	 0.997 0.996 0. 995	 0.993 0. 990 0. 985 0. 979	 0.968 0.952W

0 .999 04999 0 0998 	09998 0.997 0. 996 [ 0. 994	 0 9991 0.986

0.005 2
ti ------ff

cy

0.01	 2t 2 -	 H
oy

3.0	 2t i -	 -
9	 0y

Comocid.o el factor tiempo T se pueden determinar los valores de -

U ( % ) para los correspondientes valores de T, le la tabla 2-9.

El asentamiento ocurrido en un tiempo t, podrá esoribirse:

100

R es el valor del asentamiento por oonsolidaoi6n primaria	 -

que debe ser calculado previamente a partir de los datos de	
1+e

0

la prueba de oonsolidaoi6n.

Luego Be puede gz'afioar la curva asentamiento - tiempo a escala na-

tural que correspondo a la ourva de oomportamiento real de la Fig. 2-61.

Existe otro prooediEiento que es aproximado pero muy satisfactorio-

para el cual as requiere tener previamente dibujada la curva asentamien-

to - tiempo, para el oaao de oarga instantánea.

Eí asentamiento en un instante t durante el perfodo de oonstruoci6n

es:

8t - ( asentamiento para carga instantánea, oaloulada para 0.5 t )
to



o
Q

-o

142

t 
..	 o

A partir del periodo de oonstruoci6n, de ciuraoi6n t, el asentamien

to para un tiempo t ea:

asentamiento para carga instantánea, calculada para un tiempo—

t - 0.5 t
o

t> t
, o

295920. CONSOLIIMCION DE UNA CAPA COMPRESIBLE ADYACENTE A OTRA INCOMPRE .

-SIt3IE

Cuando un estrato es incompresible en comparaci6n con el estrato ad

yacente, Fig, 262, la velocidad con que se produce la consolidaoj6n del

estrato compresible se ve afectada por la relaci6n R, y no ea aplioable

la tabla 26.

Fíg 2-62

Hd
	 Limo sin cohesj6n 4.enso	 d

a
ct
	

K
H
	 Arcilla blanda

Kd,K : c2f, d permeabilidad

La aoluoi6n ( fig. 2-63 ) viene dada en la forma de curvas que nos.

relacionan el grado de oonsolidaoi6n de la capa compresible U,con T para

cada valor de R. Para el caso de R 100, la curva es igual a la de la-

fig. 2-43.

El valor de T se calcula con la f6rmula: T
'v 2

FI

0,1	 1,0	 10	 100	 1000

Factor de tiempo, Tv

Fi g 2-63 .—Consolidación de una capa compresible adyacente a otra incompresible
(Shields, 1963).
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2. 5 . 21. CONSOLIDACION SECUNDARIA

Comparando las curvas de conaolidaci6n te6rica y real, se observa -

que tienen la misma forma hasta un 80 % de consolidación. A partir de -
este punto, mientras que la curva te6rioa se aproxima a una as íntota ho-

rizontal, la curva real se aproxima a una tangente inclinada con una pen
diente aproximadamente constante, Es decir que después de que el exeao
de presin hidrostática se ha disipado ( u • 0, U 100 ), la dismjnu.

oi6n de la relaoin de vacíos no cesa, sino que continda lentamente, en-

proporoin siempre decreciente, por tiempo indefinido, ate asentamien-
to Corresponde a la consolidaojn seou.ndarja que se atribuye al des1jz
miento pro'aejvo díferido en el tiempo, entre las p rtou1as del ma'teri
al que as reaoornod.an, tendiendo a estados ms compactos, para ad.aptarse..
a la nueva 00ndící6n de Qarga. Fig. 2-64.

096T"."...Le
eO

eO

	

lni.íal

0.95	 _
rimarlo

0.93	 Secundario	
0,93	 Secundario

100	 150	 200	 25010	 00	 1000	 Tiempo en días
Tiempo en minutos (escala logarítmica)	 Curva tíempo. oseri;or enro poro un incremento de corqc.

Compresión secundaria; curvo tiempQ ..csentm;,f0 en coordenadas semilocPara un increnwnio de esfuerzo.

Fig. 2-64

La rapidez de la oonsolidacj6n secu.nciarja puede exprese por el -
coeficiente de oonsolicjaoj6n secundaria (, deducido de la parte recta -
de la curva:

= c( log t	 log t100 )

t
e e	 =e cclog (-_-__)

ti00

_244

--i

0.96¡. 	 _iTte
Inicial

0.91	
Aedo la curvae -&

Primario
0.94



Figura 2-65
Curvas de lectura del
deformímetro vs. tiempo
(a) Lectura del deformí.
metro vs. loiz tiempo (mm)
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( e100 , t 10 ): coordenadas de A

t: tiempo posterior a la consolidación primaria. t >

e : relaoi6n de vacíos inicial del suelo,o

; pendiente de la poroi6n recta de la curva' e 	 log t, conocido -

como el indice de oompresi6n secundaria. Numéricamente, es i

gual al valor de zse para un ciclo del tiempo en la curva.

Si se dibujan todas las curvas de °Onsoljd.acj6n, correspondientes a

cada uno de los incrementos de carga de acuerdo con la serie 0.25 - 0.5-.
190 - 290	 490	 ... K'om2 ( Fig. 2-65 ), se observa que el efecto de—

la consoljd.aoi6n secundaria está representado por lineas rectas parale

las aproximadamente; en estas oondioiones el valor de ac, que representa...

la pendiente de estos tramos, será un solo valor para el conjunto de our
vas d.€ . oonso1id.oj6n. Una vez determinado el valor de, se puede ha

llar el de C. En la tabla 2-10 se dan valores tÍpicos para el ooefjcj..

ente



1+5

Tabla 2-10. Valores típicos de la velocidad de oonsolidaoión secun

daría C.

Arcillas normalmente consolidadas	 0.005 a 0.02

Suelos muy plásticos; suelos orgánicos 	 0.03 o mayor

Aroillas aobreconsolidad.as	 menor de 0.001

La relación más sencilla que Be ha propuesto para expresar la canso

lidaoión secundaria es:

	

r	 __
CH log — 	 2-4S

ioJ

siendo:

8 os : asentamiento por consolidaci6n seounaaria,

C: coeficiente de consolidación secundaria,

H: espesor inicial del estrato,

tiempo a partir del cual predomina el fenómeno de consolida

oión secundaria,

t: tiempo en e' cual se quiere deierminar el asentamiento.

A pesar de que la consolidación secundaria se puede observar y me -

dir durante la ejecución de los ensayos de oonaolidaoión, los resultados

de los varios intentos realizados para predecir el asentamiento de es -

tructuras provocado por el efecto secundario, utilizando para ello los -

resultados de laboratorio, todavía no han proporcionado resultados satia

fact orios.

2.5.22 • ASNTA)1I ENTO TOTAL

La expreoión general del asentamiento estará dada por la suma de to

das sus oomponentes:

$ -S+S +8

	

t	 3.	 Op	 øø

- S1 + ULH + osj	 46

En la práctica, para el o&loulo del asentamiento total, no es nece-

sano considerar todas las componentes del asentamiento, ya que segdn -

las, oaracterfstioas del suelo, algunas de ellas se hacen de un valor que
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puede oonsid.erarse despreciable y por lo tanto no es necesario su oáiow-

lo.

Se presentan tres 05805 para el cálculo del asentamiento total se

gán las caraot,oristiope del suelo sobre el cual se va a apoyar una es

truotura.

i) En arenas, gravas, suelos granulares 9 suelos no saturoa, arcillae'

duras, rocas:

2-47

2) En arcillas inorgánicas as pequeño espesor, arcillas normalmente con-.

solidadas, arenas finas, limos:

248

3) Wn arcillas muy blandas, suelos de origen orgánico, turaa, ciertos

limos minerales

st 2-49

De esta manera se baorá cieterminado una estimación confiable del or

den de maiitud probable del asentamiento, ya que no es posible enoon

trar el vaJoy del asentamiento con un alto ado de aproximaoi6n debido-

a que los m4todoe de cálculo conllevan problemas como los aiguientes2

La dificultad de determinar correctamente los esfuerzos en el terreno,

La difloultad de obtener muestras inalterae para la prueba de ooneo

lidaoi6n,

El suelo no es un material elástico, homogéneo e isdtropo,

El suelo varia en sus caracterfeticas considerablemente en todas las

direcciones.

2.5423. JARAMERISTICAS DB LOS ÁSIiNTO3

Cuando se construe una estruotura es praotioamants inevitable

ee produzoa a1n entatento. Al estudiar los problemas de loe

atentos deben tenerse en cuenta las consideraciones stgisntes:

1) Los materiales granulares como gravas, arenas gruesas y medias, gene

ralmente alcanzan el müieo asentamiento inmediatamente despue de a

pitoarlee la carga y este no continua auffiératuado a lo largo del ticalába
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po. Normalmente este asentamiento ea pequeño y no tiene gran inpor -

teno ja

2) gi limo y la arena fina alcanzan una gran parte de su asentamiento po

co después de aplicada la oarga, pero este puede continuar aumentado-

4  lo largo del tiempo debido al proceso de oonaoljdaoj6n.

3) Las arcillas alcanzan parte de su asentamiento en el momento de apli..

oar la carga, pero debido a su baja permeailidad, el asentamiento

continúa aumentado lentamente durante un largo período de tiempo. Ta

bla. 2-lI.

Tabla 2-119 Comparaoi6n entre las arenas y arcillas como terreno

de cimentaoi6n

Concepto	 Arena	 Arcille

(normalmente consolidada
o ligeramente aobréoon.
aoldada)

!'aotor que rige el di-. asentamiento dif eren asentamiento máximo  a

seño de La zapata.	 oial, eapeoalmante- sentamiento diferenoial

bajo ciclos de oarga

o oargas dizi4.auoas

Magnitud de aseni ami - Pequeño	 Grande

ento

.Vølooidad de asentami .. Rápido	 Lento
ento

Trayeotoria de asenta- Irregular, mayor de- Forma de plato

miento	 los bordes de la za-

pata

Relaoi6n entre asenia Asentamiendo dif eren Asentamiento diferenci-

miento diferenoiai má-. oial máximo frecuen~ 1 al máximo generalmente..

ximo y asentamiento m temente muy pr6ximo- imioho menor que el asen
xiino	 al asentamiento máxi tamiento máximo

mo

Influencia del aaenta . Relativamente grande Relativamente pequeño

mientoiferenoia1ao. debido aqu. es irre debidoa que es regalar
be la estruotura	 ular y aeproduoe	 y se produce lentamente

rápidamente
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4) Las turbas y los suelos orgánicos son tan peligrosos para soportar -

cargas que es aventurado predecir cuál será el asentamiento de una

estructura apoyada sobre estos materiales, salvo en el caso en que -

se proyecte una cimentaci6n flotante.

5) La carga de servicio es aquella que gravita sobre la estructura el -

tiempo suficiente para producir asentamiento por oonsolidaoi6n del

suelo. iin los suelos arcillosos, las cargas de poca duraoi6n se.pue

den considerar como queino producen asentamientos, por lo que la car

ga de servicio será la carga muerta ,más un porcentaje de la carga vi

va.

	

	 CV
Carga de Servicio CM +

3

Para los suelos granulares, la carga de servicio debe ser aquella-

que se espera se presente en cualquier tiempo de la vida de la estructu

rs., ya que estos suelos se asientan casi inmediatamente que reciben la-.

carga.

6) Generalmente, lo que en la estructura da lugar a preocupaciones son-

los asentamientos diferenciales más que el asentamiento total, siem.-

pre que este i1ltimo no perjudique a las estruoturas pr6ximas y no

sea excesivo.

Los asentamientos diferenciales pueden afectar una estructura de va-

risa maneras:

a) Cuando los exremoa de una estructura asientan más que su parte cen

tral,

b) Cuando los extremos asientan menos que la parte central, quedará oogi

primida la parte superior del edificio, isto probablemente no dará-

lugar a lesiones importantes, a no ser que las deformaciones sean -

tan grandes que se rompa la estructura por esfuerzo cortante horizon

tal, o se agriete su parte inferior a causa de ].aa tracciones.

o) La diferencia de asentamientos de los dos extremos de un edificio de

gran longitud puede originar grietas en la parte superior de la su

perestruotura.

d) Un asentamiento que va gradualmente en aumento desde uno al otro la-

do de un edificio alto puede originar la inolinaoi6n de toda la ea

truotura sin que ésta llegue a agrietaras. Fig. 2-46.
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a) Asiento en los extremos
	 b) Asiento en el centro

A

o.) Asiento en un extremo	 Fig. 2-66 d) Asiento variable

e) A partir de una profundidad z d. existe una influencia ,mutua entre e-.

difioioa pr6ximos construidos simultáneamente. La superposición de

presiones da lugar, bajo los lados más prdximoa, a grandes asentamien-

tos que inclinan un edificio hacia otro.

r) Nuevas construcciones junto a edificios antiguos. Bajo los antiguos

edificios el terreno se ha consolidado. Loa mayores asentamientos que

se producen en el borde exterior del edificio dan lugar a una inolina-

ción del mismo. Si el nuevo edificio es más pesado, la inclinación no

suele tener inportaTOa@ n este caso ¡red.Qmina la influencia del nue

ro edificio sobre el wtiuo y la carca adi.cicrial transmitida por £

cuei produce asentamientos y fisuras en las partes más próximas del

antiguo por una difusi&n transversal de las presiones. Fig. 2-679
-'

p Fr-
4	 II-7Ç\
/
consolidado 'k

Cnt-I fluevo

`SUperposicio
de presiones

g) También constituye un riesgo la exietenois de un estrato. compresible -

que esté situado por debajo de otro mucho mae firme, pues a largo pla-

zo es puedn:.produoir asentamientos importantes. Para el oLloulo. de -

los -asentamientos deberá tenerse en cuenta loe estratos del suálo 4u*~

estén situad0a1haeta una profundidad razonables partir del fondo de

la infraestructura.
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Hacer una prueba por cada estrato que tenga propiedades conaia?l4ernJ1'
te diferentes que las del estrato que esté directamente apoyado sobre

1.

Hacer una prueba por cada 3 a 4 metros de profund.dad de un estrato de—

gran espesor.

Si los resultados de las pruebas del suelo muestran la existencia de m

teriales peligrosos o que ofrecen dudas, deberán hacerse pruebas adio.io

nales oon muestras inalteradas sacadas de otros sondeos que el caso a -

conseje.

2. 5. 24 . 3JJJSAS UE ORIGINAN ASENTÁI4IN20S

Los desplazamientos verticales de diferente manitud en una estruc

tura, se producen por causas como las sigu.entes	 Fig. 2-8 ):.

h) Las pruebas de oonsolidación de los suelos platicos debe

teniendo en cuenta las siguientes normas:

D

llJ///ó

- oQravóyarena,)

(a)

.M4E3

A

(b)

1?

e

A	 B

(e)

oer'o

c)

fI
AAto,

F
óP'ayarepa .----

(9)	
(h)

Açr,/,a	 Atci,	 3_

(j' )	 (k	 (1)

FIG.2-68 Ejemplos sobre las cansas de la desigualdad de asientos en dls-
tintas partes de una estructura.
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a) Late es un caso típico en el que hay que -esperar asentamientos que va

riarn de aouerd.o con la altura de la capa de arcilla que hay bajo la

estructura. preferible cimentar u.nicamente sobre roca o de lo con
tramo hay que dejar una junta de dilataci6n en CD para eliminar las—

tensiones y as evitar que se produzcan agrietamientos en D.

b) En este caso el asentamiento será mayor hacia la parte central C, don

de aparecerán las grietas. Para evitar este tipo de asentamiento, la
oimentaci6n deberá apoyase en terreno firme.

d.) Elasentamiento de la parte CB de esta estructura aconseja disponer u
na junta de dilataci6n en CD o apoyar la parte CB sobre el estrato in
ferior.

e) Es probable que el extremo CB se asiente, dando lugar a agrietarnjen

tos cerca de D. Corno e , estrato de arena no se extiende por debajo -

de toda la estructura y si el estrato resistente se encuentra a gran-.

profundidad, hay iinioamente tres soluciones razonables a considerar:

Desplazar la estructura hacia la izquierda, donde el estrato de arena
B es uniforme y donde las capas de arcilla F y O no darán lugar a a

sentamientos grandes y desiguales,

Hacer la estructura ancha, baja y ligera de manera que ninguno de los
asentamientos puedo ser importante,

Separar la estructura en dos partes mediante juntas verticales de ma-
nera que las deformaciones puedan ocurrir en esos puntos pred.etermjna
dos.

f) Se muestran condiciones en que probablemente la estructura se inOlna

rá. En (r) se podría apoyar toda la cimentac6n sobre el estrato más

resistente; en (g) podría proyectase una oimentaci6n con pilotes; en

(li) podrían hincarse pilotes a través de E y F hasta dentro de O, p

desplazar la estructura alejándola por completo de la capa de arcilla

en forma de cuna.

i) .n este caso, el peligro principal está en la Posibilidad de que él

estrato de arcilla F, bajo losefectos de la presi6n 1 pueda moverse

lentamente hacia H de manera que la estructura podría inclinaras ha

cia el extremo Be Bajo estas circunstancias, la mejor soluoidn serás.
ubicar el edificio más atrás de la ladera 0 prQ'sQta la estructura -
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de manera que las cargas que se transmitan al suelo sean pequeiias.

j) En los casos j, k, 1, las presiones verticales sobre el suelo situado

bajo las torres serán mucho mayores que las correspondientes al suelo

situado bajo el resto de la estructura. No son soluoionea aconseja -

bies si el edificio ha de ir cimentado sobre aroilla; será necesario-

cambiar la forma de la estructura o habrá que profundizar la mf raes-

truotura hasta alcanzar el material más resistente.

m) La figura fl presenta un caso que puede dar lugar a dificultades. A;l-

estrato da arena fina saturada puede deslizaras hacia afuera de A a 8.

La soluoi6n más segura será la de cimentar con pilotes que alcanzan -

el interior del estrato de arena gruesa. ?ig. 2-69. 	 -

S"c'eos -4j

'd Av

	

os çt' so.	 8	

ole

	

L4 EXISTENCIA DE UNA CORRIENTE 	 fl) CRCNTAICAS ChE PUEDEN DAR .jGARA	 ARENA WVD.ZA

-t

•Tn) Lo. peligros pueden existir inchuo en uielos gr*nulosos.

u) Otra de las circunstancias contra las que hay que estar prevenidos ea

la existencia de oorrientes subterráneas. Generalmente la presencia-

de grava limpia y cantos gruesos en una hondonada subterránea indican

la presencia de agua corriente de un modo continuo o durante ciertas-

épocas.

2.5.25 • ASENTAMIENTOS CAUSADOS POR VIBRACIONES

Las cimentaciones pueden estar sometidas a vibraciones por dif eren-

tea oauaaa naturales y artificiales.

Causas naturales: terremotos, el viento en las estructuras altas y es

beitas,

— Causas artificiales: vibraciones provenientes de maquinarias, tránsi-

to, hinca de pilotes, explosiones.

Las vibraciones tienen relativamente poco efecto en los suelos cohe

sivos pero puedan producir fuertes asentamientos en arenas y gravas. La

vibraoi6n oonaita en un movimiento complejo repetido y puede comprender
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tanto rotaci6n como traslaci6n en las tres direcciones. Fig. 2.70.

tocn 4vtLc.

7'/> 1
oscc3orLlE._í 	 tvansversat

bceo	 Fig. 2-70
'lor cptudtnoL

La intensidad de la vibraoi6n se mide por la frecuencia expresada -

en ciclos por minuto. Los asentamientos má4 grandes se producen para -

frecuencias oomprendid.as entre 500 y 2500 ciclos por minuto..

25.25.1. CIMENTACIONES DE MAQUINARIA

Cuando en un edificio se instalan máquinas que disponen de masas en

movimiento ( compresores, bombas, motores elotrioos, turbinas ), deben-

ser tomadas precauciones especiales en el proyecto y realizaoi6n de las-

cimentaciones de estas máquinas o del propio edificio ya que se pueden

producir asentamientos diferenciales de gran magnitud, exclusivamente o-

cacionados poi' las vibraciones, que. son susoeptibles de propagarse a

grandes distancias.

En este caso es necesario el diseño de cimentaciones antivibratori-.

as, que tienen las siguientes oaracterstioas principales:

i) Son de tal naturaleza que pueden absorber en su interior, ya sea total

o parcialmente, los esfuerzos producidos por las fuerzas de inercia,-

2) Evitan el fen6meno de resonancia, que se produce cuando el mimero de—

revoluciones dela máquinaria coincide con las oscilaciones propias -

de la oimentacin, lo que hace imposible el funcionamiento de las mL.

-quinas,

3) Anulan, mediante el empleo de adecuados amortiguadores, las vibraoio.

-nes remanentes.

2,5 .25 .2. VIBRACIONES DEL TRAFICO

En estructuras situadas junto a oalles donde existe tráfico pesado,

pueden producirse asentamientos considerables, y si se construye un ed.i..

tioio nuevo junto a una de estas calles, se presentarán asentamientos di
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ferenciales en la estructura debido a que las vibraciones ooaoionad.as

por el tráfico han compactado el subsuelo del lado que da al camino, mi-

entras que la arena de la parte trasera del edificio está todavta en su.

oondici6n inicial.

Para reducir las vibraciones y sus efectos existen varias aoluoio

neo:

Las vibraciones pueden reducirse fuertemente mediante la utilizaoi6n

de pavimentos flexibles en la vsa,

Las ondas vibratorias pueden amortiguarse antes de que lleguen a la es

truotura mediante disposiciones constructivas ( o&uaraa de aire ),

Si las ondas vibratorias alcanzan la estructura, su efecto y propaga

oi6n en el edificio puede amortiguaras mediante capas aislantes adecua

das, proyectadas de forma que la frecuencia propia del edificio no co-

incida con la del terreno puesto en vibraoi6n por el tráfico.

2.5 25 • 3. DESPLÁZÁ1UiNTOS DIi)OS AL HINCADO DE PILOTES

Cuando se hincan pilotes en materiales sueltos sin oohesi6n, es pro

bable que la superficie del terreno se asiente, adn cuando el volumen de

los pilotes pueda representar una fracot6n apreciable del volumen del -

subsuelo. Si el hincado de pilotes a golpes en arenas puede dañar eatr.-

adyacentes , puede ser necesario recurrir a otro sistema de hinca ( a

presi6n ) o utilizar otro tipo de pilotes.

2-5,26. ASENTA)1LNTOS PRODUCIDOS POR EL DESCENSO DEL NIVEL FREÁTICO

•	 En muchas obras, como la oonstruooi6n de s6tanos profundos para ed.i

ficios, el suelo debe ser excavado hasta cierta profundidad por debajo

del nivel freático, de modo que se presenta la necesidad de reducir a un

mínimo la fi]traoi6n de agua hacia la exo&vaoi6n. Esto ooaoiona el in

cremento de la presi6n efectiva en todos los niveles abajo de la poaioi-
6n del nivel freático en una cantidad proporoioral a la altura deprimida,

lo que a su vez se traduce en un asentamiento de la superfioie del terre
no, cuya magnitud depende de la altura.del descenso del nivel fxeátioo y

de la oompresibil.id.ad del subsuelo.
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2.02b.l0 JSTRATOS DE ARENA

i incremento de la preai6n efectiva no ocaciona asentamientos sig

nit'.oativou en loe estratos de arena ( .a ecepoi6n de los estratos de a

rena muy suelta ,i, pero si se producen fluctuaciones del nivel freáticos

es decir que se deprime y eleva peri6dioamente, ei pueden producirse

grandes asentamiéntos, debido a que la deformación de la arena aumenta

con cada aplicaoi6n de la cargas

2526.2 ESTRATOS DE ARCILLA

El descenso del nivel fretioo dentro o arriba de un estrato de ar-

cilla, aumenta la presión efectiva en ese estrato. Las causas físicas -

de este fenómeno se pueden deducir del siguiente análisis, Fig. 2-71:

íe cqu

/94b
 4H

O r er:

Diagramas que muestran la causa que produce el asentamiento de una -
superficie de arcilla cuando se bombea agua del estrato inferior de-
arena acuífera.

La prei6n efectiva en la sección ab antes de producir el descenso-

del nivel freg,tico es:

ab' ((- 'r ) 
u1

Cuando el nivel fre&tioo a descendido una alturaL\H, la presión e

feotiva en la sección ab eerá

ab	
+

El. incremento de presión efectiva será:

p	 H +	 -	 = ¡2 .H +	 H	 1 'u
ab	 2	 1	 2	 2

CL

	

(Y... • ")a	 cH

Es decir, que el desonao del nivel fre&tioo ooaoiona una presión -

de oonaoiid.aoi6n j	H, la misma que desarrolla un proceso de oonaolido
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oi6n en el estrato de aroilla, produciéndose de esta forma el asentamien

te. La rapidez del asentamiento y su magnitud se pueden estimar por los

principios de la oonsoliciaoi6n unidimensional.

2 . 5 . 279 ASNTAMIENPOS DEBIDOS A LAS E(CAVACI0NES

Cuando se realiza una excavación profunda próxima a la cimentaoi6n-

de edificaoiones contiguas, se provocan alteraciones de tensión en el

suelo y esta alteraoi6n del equilibrio conduce a deformaciones del terre

no contiguo, lo cual trae consigo el peligro de que las edificaciones ve

cinas resulten afectadas por levantamientos, asentamientos, posiciones o

blicuas o grietas. Las deformaciones del tereno en la zona de la exoava

oi6n dependen de la naturaleza del terreno, de las dimensiones de la ex-

oavaoi6u, de las condiciones de la edifioaoi6n y depende en gran parte

del tipo de entibación utíliado para soportar las paredes de la exoava-.

oi6n.

2-5 9 27-1- LCÁVACIONS EN ARENA

Si el terreno adyacente a una ezoavaoi6n profunda a oielo abierto

soporta una cimentaoi6n., la zona afectada por el asentamiento sera' igual

a la profundidad de la excavación, medida desde el borde de la misma; si

la zona adyacente no está cargada, e] asentamiento se prolongará hasta u

na longitud igual a la mitad de la profundidad de la exoavaoj6n.

La magnitud del asentamiento máximo en el caso de una excavación co

rreotamente apuntalada, no excederá de 0-5% de la profundidad de la ex-

oavaoi6n.

2. 5 . 27 . 2 . EI(CAVÁCIONES EN ARCILLA

Cuando se efeottlan grandes exoavaoionee en aroilla blanda, la arci-
ll a de-los costados de . laexoavaoi6nact1a como eobreoarga sobre el sue-

lo situado en la parte inferior de la exoavaoi6n., lo que ooaoiona que la

az'oilia situada en la parte inferior de la pared de la exoavaoj6n sé de-

forme 4teralmente y que el fondo do la exoavaoi6n se levante * l volu-
men de aroilla blanda que se deaplaza lateralmente más el volumen que se

mueva hacia arriba en .2 fondo, equivale al volumen de: asentamiento aIre
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dedor de la exoavaoión. Fig. 2-72.

15B
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a) asentamiento producido por la deforma-

ci6n lateral de la arcilla que forma -
las paredes de una oxoavación profunda y ancha practicada por en
cima de terreno más firme,

El valor del desplazamiento lateral de las paredes de la excavación

depende en gran parte de la distanoja vertical entre puntales de la enti

bación y de la velocidad oon que se excava, de manera que el asentamien-

to puede disminuirse en forma considerable modificando de manera apropia

da el proceso de excavación y entibamiento.

2.5.28. ASrAMIENTO ADMISIBLE

Mediante los procedimientos indicados en este oaptulo, podemos de-

terminar la magnitud de los asentamientos totales y diferenciales que ex

perimentar& una estructura. Si son excesivos, ooaoionarán daños en la -

estructura.

En el proyecto de una cimentación, el problema fundamental consiste

en evitar que se produzcan asentamientos excesivos que puedan dañar la

estructura o dificultar sus funciones.

Si una vez diseñada la cimentación y calculados sus probables asen-

tamientos, se observara que estos son mayores que los admisibles, será -

necesario volver a d.i8eLazy la cimentación, disminuyendo las presiones -

que transmite la cimentación, hasta que los asentamientos sean tolerables

por la estructura, o en Utimo caso será necesario obtener datos adioio-

males de las oaraoterfstiøaa mecánicas del subsuelo.

Se denomina asentamiento admisible al asentamiento que puede ser ab

sorbido sin inconvenientepor una estructura. En e] diseno de cimenta

ciones, le asentamientos se oalouiz'án en los lugares más orfticos. En

el caso de suelos ooheøivoa, se tomarán en cuenta las zapatas de mayor -

área y en suelos granulares, las zapatas con mayor carga.
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El asentamiento que una estructura puede tolerar depende de muchos-

factores como son:

Tipo y tamaño de la estructura,

- Tipo de cimentaci6n,

- Finalidad a que esta destinada la superestructura,

Rigidez de la estructura,

Características del suelo,.

Causa del asentamiento,

Emplazamiento de la estructura.

El asentamiento de una estructura puede tener importancia aunque

no ocaciofle el colapso, por tres razones:

1) Puede alterar el aspecto del edificio, produciendo grietas en la mam-

postería de ladrillo,

2) Puede interferir con el servicio que presta la superestructura, espe-

cialmente en lo relacionado con el funcionamiento de maquinaria. Tam

bien puede ocacionar la rotura de los desagtes,

3) Puede producir el fallo estructural de un edificio.

2.5.28.1. ASENTAMIENTO TOTAL

Cuando los asentamientos son uniformes, generalmente no son perjudi

ojales para la estructura pero pueden ocacionar problemas en las instala

cionea de agua potable, alcantarillado y en el acceso al edificio desde-

la calle. Para evitar estos problemas, se ha eetablóoido un valor mLxi-.

mo admisible para el asentamiento total y a título de orientaoi6n se in-

dican las tablas 2-12 y 2. 13. Esta ditima tabla recoge los valores admi

tidos por el Ministerio de Vivienda-Español.

TABLA .2-12. ASENTAMIENTOS MACIMOS TOTALES PER)ISIL8

Edificios comerciales 	 2.5 orn

Edifíoíba Industrialeo	 3.5 orn

Almacenes	 .	 5.0 cm

Cimentao6u de mLquiaas	 0905 orn
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TABLA 2-13. ASENTAMIENTOS TOTALES ADMISIBLES

Características del edificio
	 Asentamiento en terreno

Sin cohesión (mm)	 coherente (mm)

Obras de carácter monumental	 12	 25

Jiificios con estructura de HA' de

gran rigidez	 25	 50
Edificios con estructura de H'A' de

pequeña rigidez

Estructura metálica hiperesttica 	 50	 75

Edificios con muros de fábrica

Estructuras metálicas jaost.tjoas	 -	 50	 75
Estructura de madera 	 Comprobando que la estructura no

Estructuras provisionales 	 se desorganice.

2 -5-28 . 2 . ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES

En la mayoría de los casos, este es el asentamiento crítico para u-

na estructura. Generalmente, viene expresado por la relación entre el a

sentamiento diferencial entre dos columnas adyacentes y su longitud d./L,

relación que se conoce como distorsión angular.

En los terrenos sin cohesión apenas se producen, pues estos suelos-
suelen ser compactos y si su compacidad no es suficiente, ea de esperar-

que la alcance durante la fase de construcción, debido a las vibraciones
e. incrementos disoontinuos de carga a que se ve sometido el suelo.

En los terrenos coherentes normalmente consolidados, sobre los que-

comilnmente Be oimenta, loe asentamientos diferenciales son pequeños y la

estructura puede absorberlos si se toman precauciones de oLl.culo y cons-
tructivas.

En los terrenos coherentes pl8tioos, blandos o fluidos, los asenta

mientos diferenciales si. tienen impotanoia, por lo que deben tomarse ci

ertas precauciones':

1) Empleando la oimentaoi6n más apropiada a 'cada caso,

2) Praooionando.la eetxuotura cada 'vez que cambie la naturaleza del te.

x'reno 0 1 distancias prudenoiales,, con la finalidad de haoerla menos-



161

rígida y de esta manera disminuir el efecto de los asentamientos dif eren

ojales.

Las tablas 2-14, 2-15 y 2-ló indican valores límites para el asen -

tamiento diferencial.

TABLA 2-14 . AST.AMI10T0 ADMISIBLE

iaotor limitativo	 Asentamiento máximo

Muros de ladrillo continuos y elevados	 0.0005 - 0.001k

Factoría de una planta, fisuración de-

muros de ladrillo	 0.001 - 0.002k

Fjsu.raoi6n de revocos (yeso) 	 0.001k

Pórticos de concreto armado 	 0.0025 - 0.004k

Pantallas de oonoreto armado 	 0.003k

pórticos metálicos continuos 	 0.002k

Pórticos metálicos sencillos 	 0.005L

Nota. L distancia entre columnas adyacentes con asentamientos di-

ferentes o entre dos puntos oualesquiera con asentamiento

diferencial. Los valores más elevados son para asentami-

entos homogéneos y estructuras más tolerantes. Loe valo-

res inferiores corresponden a asentamientos irregulares 'y

estructuras delicadas.

TABLA 2-15. ASNTAMI0T0S DII RJNCIALFS MAXIMO$ PERMISL3LS SEGUN-

EL TIPO DE ESTRUCTURA

Para arenas y pa Para arcillas

ra arcillas duras suavesTipo de estructura

Cimentaciones de oolwnnas para:

a) Estructuras de aoero y de oonoreto

reforzado

04002 L
	

0.002 L

b) Para columnas recubiertas de lad.ri
	

0.007 L

110.

1, diatancia entre ejes de oolumaa, en am.
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Limite de peligrosidad para pórticos arriostrados

Limite de seguridad pata edificios en los que no son admisibles grietas.

Límite para el 4ue comieraa el agrielairreiilo de pirreles de tabique.
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Limite para el que se lace visible la uicfiiacon de edil si 	 aliis y	 rqsiliis

Agrietamiento considerable de tabiques y muros de ladrillo

	

Limite de seguridad para muros de ladrillo flexibles /r! 	 1/4

Límite correspondiente a daños estructurales en edrlciuo

TGb 3	 2—ii 6	 L)ir tui , , iiisc u, rijuiui	 Ii ti1 s lnrr) iii It ir rin rr

Conviene tener presente que si la diatorsi6ri angular d/L es mayor —

que 1/300 se producirán danos de carácter arquitectónico y si la aistor —

si6n angular es mayor de 1/150 se producirán daños estructurales en el e-

dificio.

	

2.5.28.3. RLACI0N ENTR.	 L AS1TA1viINTO TOTAL Y SL DI'RNCIAL

La determinación del asentamiento diferenoial es muoxio más dificil —

que la del asentamiento total, debido a que el asentamiento diferencial —

depende de la heterogeneidad del terreno natural y de la capacidad de las

estructuras para salvar las zonas blandas de la cimentación. Por esta ra

z6n, se han deter9iinado relaciones empíricas que permiten condicionar si-

asentamiento diferencial a partir del asentamiento total. ¿'ig. 2-73 pa-

ra arenas y iig. 2-74 para estructuras sobre arcilla.

l término d/L determina el asentamiento diferencial entre columnas-

adyacentes mientras que el asentamiento diferenoial máximo puede producir

se entre dos oolumns muy separadas.

asentamiento total máximo,

S: asentamiento d.iferenoial máximo,

d/L; asentamiento diferencial.

1G2



Asentamiento diferencial máximo (cm¡
(a)

Asentamiento máximo (cm' 	 - -
(b)

E

1
4

2

o

L
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5

Id/L

Fig. 2-73
Asentamiento de estructuras cimentadas sobre arena (Se

8jerrum, 1963a  1963b).

Los gráficos 2-73 y 2-74 se emplean de la siguiente manera:

Según la naturaleza del edificio se elige un valor d/L admiajole de

la tabla 2-16 ( generalmente se usa 1/500 ). Con este valor se encuentra

el asentamiento diferencial máximo, y luego, con este ultimo valor se pa-

sa al siguiente gráfico para determinar el asentamiento máximo. El asen-
tamiento total oaloulado S en el punto más crítico de la oimeutaoj6n, -
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con los métodos ya indicados en este capítulo, debe ser menor que el a -

sentamiento máximo obtenido del gráfico.

Un asentamiento diferencial de determinada magnitud resulta ms per

judicial para la estructura en un edificio cimentado sobre arena que pa-

ra el mismo edificio si estuviera cimentado sobre arcilla, debido a las .-

siguientes razones:

i) Loa asentamientos diferenciales sobre arena tienden a ser más irregu-

lares que en la arcilla, ya que se deben generalmente a zonas erráti-

oas.de terreno flojo,

2) Los.aaentaznientos debidos a la consolidación de la arcilla se produ -

cen a través de un período largo de tiempo, y por lo tanto la estruc-

tura dispone de un tiempo mayor para ajustarse al asentamiento. in -

las arenas sucede lo contrario, ya que el asentamiento es practioameri

te inmediato.

5000

2000

300	 0

1000	 5	 10	 15	 20
Máximo asentamiento diferencial (cm,

20

Valores máximos para
estructuras flexibles

- -
-	 Valores máximos pera

- - estructuras rigid-

H----
11 -

--

o

o--

	

o	 o

o
0	 5	 10	 15	 20	 25	 30	 35	 40	 45

Asentamiento máximo (cm)

Hg 2-74 Asentamiento de estructuras sobre arcille (Según Bjerrum, 1963a y 1963b(.

E

•	 15
O

10

E
1

5
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CAPITULO III

PRESION DE CONTACTO Y TEORIA DE REACCION DE LA SUBRASANTE

	

3.1.	 INTRODUCCION

La presión de contacto ea la presión que actúa entre la superficie-

inferior de la cimentación y el suelo; la distribución de ésta presión -

muy frecuentemente no ea uniforme. En la práctica se admitegeneralmen-

te que la presión de contacto está distribuida uniformemente. Esta.hip6

tesis facilita el oáloulo de esfuerzos en la cimentación aal como el de-

asentamientos, y se puede aplicar para construcciones de pequena o media

na importancia. En el caso de arenas, este sistema de cálculo da resul-

tados de lado de la segiridad; probablemente el problema en los medios

coherentes (arcillas) sea distinto, pero como se aplican ooeficientes de

seguridad (la presión admisible reemplaza a la capacidad portante), no -

suele haber ningún peligro.

En el caso de graidee edificios y en particular para aquellos que -

se apoyan en un suelo bastante compresible (arcillas blandas) a través -

de una losa relativamente rfgida, puede ser indispensable tener una es-

timación aproimada de la distribución de las presiones de contacto, ya-

que su distribución determina a SU vez la distribución del momento fle -

xionante y del esfuerzo cortante.

	

3.2.	 FACTORES QUE DETERMINAN LA DISTRIBUCION DE LA PRESION DE CON -

TACTO

La diatribuoión de la presión d. contacto depende de los siguientes

factores:

1) La rigidez de la zapata, determift4a por laaiguiente relación entre-

sus dimensiones.:

Zapata rígida
b -a

4

a: ancho columna

b: ancho zapata
-a

Zapata flexible<	
b

h<	
li: espesor zapa-

4	
ta.



lb

MMI

la

b

Zapata rígida
	

Zapata flexible

2) De la magnitud de la carga, ya que conforme se incrementa el valor de

la-carga sobre la zapata, varía la distribución de la presión de con-

tacto,

3) Del tipo de carga: concentrada, uniforme, exo4ntrica,

4) Del tipo de suelo: coherente o incoherente,

5) De la profundidad de la cota de cimentación

3.3.	 DISTRIBUCIONES TEORICA$ DE LA FRESION DE CONTACTO

En la hipótesis de que la zapata se apoye sobre un suelo ideal per-

fectamente elatioo, pueden presentarse los siguientes casos:

1) si la zapata es extremadamente flexible respecto al suelo donde se a-

poya, no existirá distribución alguna de presiones; la carga de ser -

puntual, originará una reaooión del mismo tipo. ig. 3-2.

Fig. 3-2

2) Si el oiaientp ea más flexible que el material que constituye el semi

eapaoio, se producirá-una leve distribución de la.oarga debajo del -

punto de eplioaoión (te la misma. Fig. 3-3.



3) Cuando el cimiento posea tal flexibilidad que se deforme conjuntamen-

te con el semiespacio elástico, la carga conoentraia se distribuirá -

uniformemente, pero el asentamiento se repartirá desigualmente.

Fi g. 3-4

) Cuando la zapata sea muy rgid.a (indeformable), impone al suelo la -

oond.ioi6n de asentamiento uniforme. En el caso de un suelo ideal per

feciamente elástico, Bouasinesq ha determinado la distribución de La-

presi6n de oontaoto, oasado en la teoría de la elasticidad. k'ig. 3-5

167

Fig. 3-4.

Fig. 3-6
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La presión de contacto aumenta en la forma indicada en la fig, de -

unvalor menor a 0 9 7 p en el centro, hasta un valor infinito en los bor-

des.

in el caso de zapatas rfgidae apoyadas sobre un suelo real, la dis-

tribución de la presión de contacto será diferente a la que se produce -

en un suelo ideal perfectamente elástico. Para realizar este análisis,-

se considera a los suelos como oohereútea e incoherentes..

3-40	 ZAPATA RIGIDA APOYADA N UN SUELO CO}{iRINTE (arc ¡ Ua)

Si una zapata flexible oarad.a uniformemente se apoya sobre aroilla,

la deformación de la zapata será mayor en el centro que en los bordes.

Fig. 3-6.

Para obtener un asentamiento uniforme (caso de zapata rLida), se -

rfa necesario desplazar parte de la carga del centro hacia los bordes, -

lo que significa que la presión de oontacto, en la base de una zapata rf

gida que descansa sobre un suelo ooherente, aumenta del centro hacia los

bordes, de manera similar al producido en un medio perfectamente elásti-

co, con la diferencia de que la presión en los bordes no puede exceder -

de un cierto valor Po, para el cual el suelo pasa de un estado elástico-

al semiplástico o plástico.

La presión de contacto será más elevada junto a loa bordes que deba

jo de la zona central de la zapata, porque las cargas en tales terrenos-

provocan la aparioión de una resistencia al esfuerzo cortante a lo largo

del perímetro de aquella, que se sumará a la presión vertiøal dirigida -

hacia arriba, proporcionada por el terreno.

Cuando loe extremos han alcanzado tensiones de plaatifioaci6n y si

se insiste en el aumento del valor de la carga, al suelo no le queda más

recurso, para oponer un volumen de tensiones suficiente, que aumentar el

valor de las tensiones en el centro de la zapata¡ curva C 2 en la fira-

3-7. Cuando la auperfioie de contacto entre la zapata y el suelo es li-



Fig. 3-9

r.

69

ea, la distribución se 1a9e uniforme en el mismo inatnte en que el suelo

rompe por deformación plástica.

ig 3-7

ZAPATA RIGIDA APOYADA N UH 2ULO INCORNT

Sí una zapata flexible cargada uniformemente se apoya sobre arena, -

el asentamiento en mayor en los bordes que en el oentro. Fig. 3-8.

Fig. 3-8

Un asentamiento uniforme solo puede obtenerse distribuyendo la oa.rga

de modo que su intenaid.ad disminuya de un máximo en el oentro a un mCnimo

en los bordes. Para una zapata rígida apoyada sobre arena, la intensidad

de la presi6n de contacto, para cualquier carga, disminuye de un máximo -

en .1 centro a cero en los bordee. ?ig. 3-9.
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in el borde de la zapata la presión de contacto es cero porque la -

tensión aoore la cara vertical es pr acticamente nula, ya que la resis -

ten ,la al corte sólo está proporcionada por el rozamiento interno. La -

presión de contacto nula en el uorde de la zapata también se puede explj

car con el siguiente razonamiento: los granos aislados de los suelos ja

coherentes no se mantienen completamente inmóviles, de forma que el te -

rreno situado en las zonas próximas a los bordee podrá desplazaras lige-

ramente hacia el exterior, en dirección de las zonas menos cargadas.

Si se continua incrementando el valor de la carga aplicada a la za-

pata, en el momento de la rotura del suelo, se tendrá una distribución -

de la presión de contacto similar a la representada por la curva C.

3-6.	 ZAPATA RIGI1)A APOYADA EN UN SUELO CON CARACTRlSIQAS ITiRMli-

DIAS

Si una zapata rígida se apoya sobre un suelo con características in

termedja.s entre arcillas y suelos sin cohesión alguna, para cargas peque

nas, la presión de contacto aumenta del centro hacia los bordes. Fig.

3-10, curva C1.

(c)

Fig. 3-10

Con el incremento de la carga, la presión enel centro aumenta mien

tras que en los bordee permanece inalterada. }n el momento de la rotura,

la presión decrece del centro haoia los bordes, como lo indica la curva-

C.
u

3-7,	 CALCULO DE LA PRSION DE CONTACTO MAXB4A DE UNA ZAPATA IGIDA-

APOYABA N UN SUELO INCOHERENTE ( arena: c= O )

ZAPATA CIRCULAR

La ecuación 2-9 del capítulo a, que da el valor de la tensión normal
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máxima	 debida a la carga P transmiticia por la zapta circulara una -

profundidad z ea:
2

	

=	 2-9m
( 0.5 1) + z oot	 )

La presión de contacto máxima se ootiene rcerio	 = u en la f6r -

mula 2-.'9:

2	 P	 2P
o =

2n (o.D)	 rr_
4

2?

p

En donde 5 es el área de la zapata circ1ar y P es la resultante de

la carga aplicada, el peso de la zapata y 01 p080 del volumen de ier-

ubicado sobre la zapata.

3.7.191. CONIRMACION MAiMATICA Di LA FORMULA 3-3

Si se define la distrioución de la presi6n de contacto por el seg -

mento de parábola cuya cuerda es igaal al diámetro de la zapata, y la

flecha igual al valor de la presión máxima en el eje de la acción de la-

carga,  el vol unen de revoiuoión correspondiente al segmento de parábola-

representará la sumatoria de las presiones de 0ontcto y su valor debe -

equilibrar la carga? que act1a sri la zapata. Fig. .l]..

sea r l	 a zapata y p l	 m&zm&	 t&&& &b&.
a tótl plió&d.	 .
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1 volumen del senento de paraboloide de revolución que representa

la suma de las presiones verticales es:

1
2

V=— flr p =P
m

2

2P	 2P

PM	 =m n  S

decir que la presión de contacto máxima bajo una zapata circular

apoyada en un suelo inooherente, ea el doble de la presión media P/A.

Este valor de la presión de contacto máxima se ha comprobado experi

mentalmente, utilizando o4lulas de presión ( fig. 3-12 ), colocadas an —

tea de hormigonar, sobre el terreno natural inalterado. Mediante una -

banda extenaom4trioa se transmiten eléctricamente las observaciones al

tablero del aparato receptor.

Cdu!; d r.rcs,h

Fig.	 12

De esta manera se ha obtenido la fig. 3iul3 en donde se óbseran va

rias OtuMs dé dtstribuójón de presiones de ntaoto bajo na zapata

Oiilar, cørréapóndisniea a valores oreolerites de lareei6n media /a.

n todaB las
Qurvas, la pre8t6n de onta.otoima es ao	 daiÉnte el

doble de la preBi6n media Y la presin bobre el borde de la tapátá es

des e óiab le

3.7.2.	 ZÁÁÁ CUÁA

Séa ¡ él lado dé ia. Záiata. J p la réBi6n dé 0bta.btó üdíiá debjfti

aá a la. óa.á total a.lióa.a. Pi. La.é	 dé Ó6iáÓ ééiT	é

Béntada.8 ¡iór él vóluineñ LtadÓ, jÓ	 la Sióié dé la.
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3AND TEST - NO SURCHARGE

Fi g	 -13	 Ensayo sobre arena no sobrecargada.

cara inferior de la zapata, y por otra parte, por las superficies defini-

cias, de acuerdo con las secciones 1-1 y 2-2, por la revoluoi6n de los ar-

008 de parábola cuya cuerda es igual al lado a y cuya flecha ea la misma,

igual	 Fig. 3-14.

Vj
Sección 1 .1 -

este volumen es igual, como mínimo a:

de donde el valor de la presi6n de contacto mima es:

3?

3-4

S: área ó.e la zapata cuadrada.
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3.7.3,	 ZAPATA RECTANGULAR

Si B y b ( 13 >b ) son los lados de la zapata rectangular y p la -

presi6n de contacto máxima, las presiones de contacto están representa -

das por el volumen limitado por la cara inferior de la zapata y limiiado

por las superficies definidas aegn los dos ese de la zapata, por la re

voluoj6n de dos arcos de parLoola cuyas cuerdas son respectivamente igua

les aloe lados 13 y b de la zapata, pero cuya flecha es la misma, p.

Fig. 3—l5

p•m

Sección 1-1

3 p.

p

Fig. 3-15

P=Bb	 p3m

s

.3-5

vr
V 13 b—p

3m

31'

V-2 B b

5: área de la zapata rectangular.
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3.7040	 ZAPATA CONflNTJÁ

Sea B el ancho de la zapata continua y p la preei6n de contacto iná

x.ima debida .a la carga P por unidad de longitud,

i.aa presiones de contacto están representadas por el volumen liiuta

do, para la unidad, de longitud, por el arco de paráooia cuya cuerda ea i

gual al ancho J3 Qe la zapata y ..a flecha igual a p. Fig. 3-1o.

Roto volumen ea igual a:
2

V - p B 1.0 mlrn

2
= -
	

3 1.0 ml , de d.ond.e:
3

1.5 P

:Bhl.O

3.7.4.1 • 0OPROOiON

1a presida vertical máxima a una profundidad z bajo una zapata can -

tnua con una carga P, está dada por la f6rwula 2-12 del captu]..o 2:

3?

61n .	 ....	 2-12.
4	 /2+zctgØ)
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Para encontrar el valor de la presión de contacto máxima, hacernos -

en la fórmula anterior z = O.

3?	 1.5?
pm

2B	 B

que es el valor de la presión de contacto máxima por cada metro li-

neal de zapata continua.

3.8.	 CALCULO DE LA ?R8I0N DE CONTACTO MAXI?4A DE UNA ZAPATA RIGIDA-

APOYADA EN UN SUELO CORERNTE

3.8.1.	 ZAPATA CIRCULAR

De manera experimental se ha determinado la Fig. 3-17, que indica -

la d.stribuoi6n de las presiones de contacto bajo una zapata apoyada so-

bre aroilla, para diferentes valores de la presión media P/A.

F g. 3-1 7	 Distribución de las reacciones del suelo contra la zapata de ensayo.
Arcilla compactada, sin sobrecarga alrededor de la zapata.

En estas curvas se observa que la presión de contacto mínima en el-

centro-de la zapata es aproximadamente la mitad de la presión máxima en-

el borde de la zapata.

Finalmente, si para una misma zapata y para un mismo valor de la -

presión media P/A, se dibujan las curvas de distribución de presiones de

contacto, para un suelo ooherente (1) y para otro incoherente (II), se -

observa que estas curvas tienen dos puntos de intersección que están ubi

cados a una distancia de 0.075 D medida a partir del borde de la zapata,

lo que determina una distancia de 0.65 0 entre los puntos de interseeci-

6n. Fig. 3-18.



-1

Fig. 3-19

0.5 PM

0.5 Prn

e
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-	
-	 4

Teniendo en cuenta lo anteriormente indicado, la curva de distri-

bución de presiones puede representarse aproximadamente por la línea abc

d., teniendo bo una lonítud de Oo) D. Figo 3-1.

a	 d

l volumen de revolución abodef alrededor del eje de la zapata, -

que representa la suma de las presiones de Contacto, debe ser igual a la

carga total P transmitida por la zapata. mate volumen será igual al vo-

lumen del cilindro de diámetro D y altura p menos el volumen del tronco

de cono generado por la rotación del trapeoio abad alrededor del es de-

la zapata.
2

n 	 n p
V -	 ---	 ( D +	 +..c 0.85	

)2 ]

4	 12 2

2	 2	 0.85	 D 2flD	 flD	 (1 	 225 fly -.	 p	 -	 p	 -Pm
	 24m	

24	 24

1.75 P

p
m 

-
 0.5713	 3

4..,



1.75 P
p -m	 2

a

l.q5 ?

1.75 P
	 c

rn
	 3-7

	
ø B8t'Qç

8: área de la zapata circular

ZAPATA CUADRADA

La presi6n de contacto máxima para una zapata cuadrada le lado a,

apoyada en un suelo coherente puede determinarse a partir de la f6rmula-

3-, para una zapata cuadraa ae igual área que la zapata circular.

1.751)

pm
 =	 -	 a 2nl4 I)	 4

8; área de la zapata Quadra

• .	 ZAPATA MOTA14GLLAR

Fiaoiendo S	 flD 2/4 la 13 O üí la fórmula 3, se puede obtener

preei6n á0 oontaoto máxima bajo una zapata reotangular t apoyada en un

suelo ooerente.
.L75 P	 4.75 P

3b	 s

l.7	 P
p

3,bs 4enaionec dala zapata rtanu1ar,

$i Lzea Le la zapata reotangtla

ZAIPÁTÁ CON114.I.

Debido a la falta La eneaoe relativoü á laa zapatas ooAtxiu, se

ha propuesto 2.a susnte •xpr,oi6n apriLa	 . .

pffl

l.	 P
.	 ..
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Ps oaz'ga concentrada por unidad de 1on.tud,

Bs ancho de la zapata continua.

3-99 DI3TRIJCION DE PRESIONES DE CONTACTO BAJO UNA ZAPATA RIGIDÁ

APOYADA EN UNA CAPA DE SUELO COHESIVO DE GRAN ESPESOR, SE -

ClIN LA NORVA DIN 4018.

La norma DIN 4018 ( Cimentaciones superficiales: normas de oLlou

lo ) establece las eignientes fdrmulae de cálculo para la determinaøi6n-

de la distribuoidn de presiones de contacto.

3.9.10	 ZAPATA CIRCULAR

6
Po

2fi_(r/R)2
3—li 

(1 2R

Ps preai6n de contacto a una distancia r del centro de la zapa-

ta,

6: presi6n media P/A
R: radio de la zapata circular

3.9.2.	 ZAPATA RECTANGULAR

0.405 6

'
Po	

X	 ) 2]	 y[ -	
b/2 )2]

(x,y): coordenadas del punto donde se oaloula la pri6n de con-

tacto

a: longitud de la zapata

b: ancho de la zapata

3-12
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Sohafer ha establecido de manera aproximada la siguiente fórmula-
para el oJ.loulo de la presión de oontaoto en cualquier punto,

Po	 j6	 3-13

8ier4o 5. P/A; el valor de i viene dado en la tabla l, en fun-
oi6n de loe valores de x/a y de y/b.

	

3993.	 ZAPATA CONTINUA

	

po
	

l4

6: presión media P/Á

Y $ distoia del es te la zapata al punto donde as oa1o1a la -
prsaidn te contacto.

3.104	 T0RIÁ DE RACQZQN DE LA 8U3RA8ANT

	3.1041.	 XNPROU0QIQN

A ditorenoja de la pzee6n te QontaQtq exie otxe oonoopte qe

se ut5liza paza estdia' 14 tiutibuoj6n te pPeeionbajo un zapata, en

el oaeo te ostax' someti4 a momento (M) y también en el oeeode øimenta.
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ciones elásticas ( vigas oontinuaa ) y que se denomina reacoi6n de la -

subrasane, el cual se basa en la hip6tesis de que en todo punto de la -

superfioie de contacto entre un suelo y la cimentaoi6n, loe d.esplazamien

tos verticales son proporcionales a las tensiones, mata hipdtesie equi-

vale a suponer que el suelo se oomporta eiástioamente.

P
K --
$	

5

En donde:

K: coeficiente de balasto o m6dulo de reaooi6n, considerado un-

valor constante para cada tipo de suelo

p: reacoi6n de la subrasante

5: asentamiento de un punto de la superficie de oimentaoi6n.

La proporcionalidad de las deformaciones con las tensiones es e -

rr6nea por las siguientes razones:

1) Loe suelos tienen un comportamiento de apariencia elástica dnicarnente

en un campo limitado,

2) El asentamiento en un punto es producido, no adio por-las cargas di -

rectas, sino también por las cargas que aotdan en las proximidades.

La diferencia que existe entre la presidn de oóntaoto y la reaooi

8n de la eubraaante radioa en lo siguiente:

1) En zapatas rígidas la preei6n de contacto depende de las oaraoter.tj

ose del suelo y la reaooi6n de la subrasante depende uniosmante de La

Presión de contQcto

Reaco'n de ki subrosarte
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1) La relación de la presión de contacto al asentamiento es un valor va-

riable para los distintos puntos de la base de una zapata. Esta rola

oi6n, también disminuye a medida que aumenta la intensidad de la car-

ga. En el caso de la relación de la reacción de la subrasante al a -

sentamiento, es decir del coeficiente de balasto K se considera que

este es constante para un determinado tipo de suelo.

Consecuencia de esta ilitima hipótesis es que los resultados sean-

tanto menos ciertos cuanto mayor sea la deformación plástica del suelo -

rpscto a la elástica. En arcillas, rara vez se podrá suponer que esta

teoría de resultados absolui,amente concordantes con la realidad, mien -

'tras que sobre suelos granulares los cálculos suelen ser oorreotoe.

REACCION DE LA 5U.RASANTE SOBRE ZAPATAS RIGIDAS

La exoentrioidad en una zapata se produce en loe tres casos siga¡

entes:

)Jouando la zapata está ubicada en el límite de la propiedad, no pudien

do La zapata oonstruirae mas allá de la cara exterior de la ooluana.

En estos oaeoe, se producirá una reaooión de le subrasante que es día

tribuirá linea].mente, la cual podría ladear e inoluo voloar la sapa-.

ta. Fig.	 22a.

Si la exoentriotdad ea pequeria, as posible algunas proyeotar la

zapata y la oolumna para que absorban el momento no equilibrado, pero

un método mejor ea combinar dos zapatas adyacentes para formar una -

más graMe. La zapata combinada se diseñará de manera que su centro-

de gravedad ooinoid.a con la resultante de las cargas oonoentrad.aa que

transmiten lea oolumnaa. 1ig. -22b.

También se puede utilizar una zapata doble arriostrada, que consiste-

en enlazar la zapata exterior con la interior adyacente, mediante una

viga de arrioetramáento. Esto permitirá que la carga en el terreno -

ejercida por cada zapata sea uniforme. Pig. 3..22o.
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2) Cuando en una zapata &otda un momento en una (M) o don direooiofle8

•	 Ix	 y )

3) Cuando la zapata tiene que ser aeimtriøa y la oarga aplioada a la za

pata no pase pór en centro de gravedad. Fig. 3-23.

etoo casos ce presentan ouando hay limite.oi6n de •epaoio o onan-

do existen obøtLouloe da tuberías, pozos o oimtentoe de maquinar.

3.10.2.19 ZAATAS R20TANGULAR8 $OIIDA8 A MOMENTO

A) EXCENTRICIDAD SN UNA DIROOXON

$e pueden presentar tren oaeoc, zedn n.a el valor de la relaoi6n

e /L

CASO 1

Cuando e < L/6 0 ea produce un diagrama trapezoidal de presiones -

bajo la zapata. La ponioi6n de la resultante P ce encuentra determinan.'.

do la exøentrioida4 de la omz'a. Haciendo la ewoatoria de momentos con-

reopeeto a B
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Fig. 3-24

mm

rá

L

L
P- R y+ M

2

Reemplazando;

ab
— BL	 M - Pe

2

La lfnea de acoi6n de la resultante del diagrama de presi6nes pa-

sará por el centro de gravedad del trapecio, y su valor es:

L
y --

3

P 	 pab	 L
+Pe

2	 2	 3

3PL-iL2 	) + 6 P e

2P	 4?
pa	 3PLaBL2(__ _pb)+6

B 	
Pe

BL

PL+6Pe
3PL4PL_pb BL2+6Pe 	 p b m

BL2

	

P	 6pe

p -	 +
	b B 	 BL

1'	 6e
-	 (1+

B 	 L



L/3

L

185

- -- ( i +	 )
	

3-15

A

j11 valor de la presi6n mínima será:

p + P/A ( 1 + 6 e/L )

P	 A

2

2P	 óoP

+ P/A +

A	 AL

	

6e}
	

6e

P/A -	 - P/A ( 1 - -)
	

3-16

	

AL
	

L

En estas ecuaciones, P representa a la aumatoria de la carga apli-

cada, el peso de la zapata y el peso del volumen de suelo ubicado sobre -

la zapata.

Este diagrama de presiones debe cumplir la siguiente oondioi6n;

La presi6n a un cuarto del ancho de la zapata no debe sobrepasar -

el valor de la tensi6n admisible 
a' 

es decir que:

39	 +9.max	 mm
-

CASO II

Cuando e - L/6, se tiene una d.istribuci6n triangular de presiones-

baio la zapata. Fig. 3-25.

Fig. 3-25

3-17
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2P

eL/6	 p1	 3-18

13L

o

iste diagrama debe cumplir la siguiente condición:

6a 
tensión admisible del suelo.

CASO III

Cuando e> L/6, una parte de la zapata no esta sometida a la pre -

sión del suelo, pero oomo no se admiten esfuerzos de tracción en el pla -

no de cimentación, el diagrama de presiones es el siguiente:

Fig. 3-26
L

4P
p=

	

	 319
3B(L-2e)

O

De igual maneia que en el caso anterior, p1 debe ser menor o igual

B) EXCENTRICIDAD EN DOS ]IFWCClONES

Cuando en una zapata actuan dos momentos, uno en la dirección (M)



L

e
y

L

e <-
6

M
x

e
y

M
ye

x

Y

Fig. 3-27

X

Hg. 3-28

t B/Î

81
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y otro en la direcoi6n y (M), se pueden presentar ouatro formas del dia-

grama	 de presiones.

CASO A

Cuando los valores de la excentrioidad ( e x y
, e ) se encuentran den

-

tro del núcleo central, toda la superficie inferior de la zapata se encu-

entra sometida a esfuerzos de compresi6n. Fig. 3-27.

En este caso, para calcular la presi6n máxima y mf nima bajo la zapa

ta, se aplican las siguientes ecuaciones:

6M	 614

p	 .P/A+	
+	 y	 3-20

max	
L B 

2	
B L 2

6M	 614

p : =P/A_
mín	

L B 
2	

B L 2

Para aceptar el pred.ieeho de la zapata, la presión en el punto de

be ser menor o igual a la tensión admisible 6
L

3-21

-I
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3 p	+pmax	 mf n

4

Los casos B, C y D se presentan ouando la ubioaoi6n del punto de -

excentricidad está fuera del nioleo oentral.

e> L/6
	

e> B/6

CASO B

Se tiene este caso cuando la línea de presiones nulas oorta a una -

esquina.

J

6	 -
rflQx, -Ga	 - /

/

3-17

x
	

Fig. 3-29

CASO C

Se llama caso C cuando la línea de presiones nulas corta dos lados—

opuestos.	 L

Fig. 3-30

x



Fig. 3-31
x

G 
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CAZO D

Se llama caso D cuando la lfnea de presiones nulas aorta dos lados-

contiguos cerca de la esquina que está más pr6xima a la carga P. Fig. 3-

31.

4	 L
max	 7

C) uroos DE CALCULO

Para encontrar el valor de la presicSn en loe puntos 1, 2, 3, 4 o 59

para cualquiera de los ouatro oaso, se puede utilizar el ábaco de la Fig

3-32, calculando primero loe valores de n y n
£ y

e

	

1	 y	n - e----	 n

L	 y

Luego se ubica en el ábaco el punto de coordenadas ( n, n y ) el -

cual puedo estar en la zona A, B, C&D.

Si el punto ( n, n ) se encuentra en la Zona A l se halla en el á-

baco el valor de Á. Con este valor, se oaloula la presi6n el punto 5, -
)

la cual debe ser menor o igual que la tensi6n admisible.

1'

P -	 3-21
LB

Si el punto ( n, n ) se encuentra en la zona B, C o D, se halla -

en el ábaoo el valor de Á1. La presi6n en el punto 1 vendrá dada por la-

f6rmu1a:



N+P

__- e

,.!LI '1'Y
bJ

ZONAS B-C-D
TENSIONES BAJO ESQUINAS:

N4-P 4

1 r -X4.o (ficticio)	 1

sen	 Informøci6n-C.) SeflPCOsci odicio,ol
cos

4 seni-cos

ZAPATAS RECTANGULARES RIGIDAS CON CARGA BIEXCENTRtCA
COMPROBACION DE TENSIONES DEL TERRENO

ZONA
TENSION EN PUNTO INTERNO 5

- Nl-P
°j5 ab

iiuurnu

llal

•iiiiiwiii

suiaiimwgIiII4l!iihIU!!iI!!iiitIUL1I
0	 0,100	 0,200	 0,300

	 0,400

'O
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3-22

	

presión p 1 debe ser .-nor O	 a

Tanibin se obtienen :cnente loe 'ialores de Las presiones ( fic-

ticias si resultan menores e jaro ) sr4 los puntos 2, 3 y , con lo que-

puede localizarse la pos1c5n de la 11nea de presiones nulas ( fibra neu

tra ).

-	 p1 ( f.ticia ) vor negativo 	 3-23

en

	

= p  - ( P1 - p 4 )
	

3-24

sen CC + 003O

sen c

p 3	p1 - (' P - p 4 )
	

3-25
senc + COBOC

Los valores del ánguloçiienen indioados en el ábaco¡ de acuerdo -

oon la posición del punto (

En el caso de exoentrciad en una sola direooi6n ( e 1 - O ), puede

utilizarse el mismo £baoo, naciendo n • O.
y

hUlsdner ha publicado un método para calcular la preei6n de con -

tacto máxima bajo una cimentac$n rectangular, aplicable a loe cuatro ca-

sos indicados anteriormente. -ig. 3-33,

l gráfico se utiliza uniendo , con una recta loe valores de y y

El punto de Interseoci6n de esta recta con la línea vertical representa -

el valor de u	 La reacción de la subrasante máxima vendrá dada por f6r -

mu la:	
p

pmax	
B.L

hxiste otro procedimiento para calcular la reacción de la aubrasan-.

te n. ma ba,) o una zapata rectangular, utilizando el £baoo de Mattson que

se representa en la figura 3-34. 'ate método se utiliza en loe oaeos B,-

p

3-26

c y J.
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. ir

 DE UNPLIÑEA
DE PRESIONES MULA5

o

o

rok

o

>
0

	

qo	 t/ \_o°

	

Q2e 	 0,28	 X	 X

426	
' 0

E	 >.,6	 0,24

	

422	 5,0	 \0,22	 b

	

420	 _,,O,2°

	

4'e \Q18	 M

	

0,16	 0	 -0,16	 e5 = N

	

0,14- -01 14	 M
e.. =

	

q12	 2,5-	 t-012	 N

	

0,10	 [-o,o	 N

	

0,08	 20	 0,08	 -	 ab

	

006	 1i0,06	 e

	

0,04 	 1,51	 L0,04	
E5 =

	

0,02	 t-0,02 e1
tv 	 O	 -o	 Ca	 '	 b

Fig.  333 Presión tiaitna bajo una cimentación rectangular sometida a 1 1,01 1,entos seemmn a itmbps

(tomado de Hulselünker)
4) La recta auxiliar no debe cortar lainca limmcc si,-comomilictmnmi. la_mitad le la superfmcmc

de la cimentación ha de colaborar en el reparto de presiones (¡)¡N 1054. 4,113i

	

Para	 1,3 (DIN 1054, 4.221) es necesario comprobar que y, 11-p

1..- -

192

:au.i
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CASO B. Fig 3-29

En este caso se util3.n li 3iuienes ecuaciones:

( 1 - 3 11y ) L
	

(1 - L1/x
Ja	 3-27

	 a	 3-28

L/ /X
	

3'1y

6P

max	
33	

3-29

J

CASO C. Fig 3-30

rb %-L
-t	 30

ra	 x

El valor de p 
max 

vierte dado por la fórmula 3-29, pero en este caso-

uno de los binomios se reduce a cero. Sí ?/B < 0. 25, el valor efectivo -

de/y1.

CASO D. ?ig 3-31

x=4e
1

6

p rn al
L.y

Y m 4 e

3-31

El áoaco de Mattson, se utiliza para determinar los valores te L/x -

y B/y mediante un procedimiento de aproximaciones sucesivas

D) jWWLO

Para aclarar los conceptos anteriormente expuestos, 8UpOflg3I0B el -

siguiente ejemplo:

Obtener el diagrama de d:Lstribuoi6n de presiones bajo una zapata -

rectangular, teniendo en cuenta que la tensi6n admisible del suelo es 20-
2

Pon/m
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P 155 Ton ( oarga total )

KY - 111.6 Tm

- 52.1 Tm

6: 50 Ton/m2
L 4.0 ml

13	 2.10 ml

M	 111.6
y ______

a -	 - 0.72 ini

x	
,	 155

M	 52.1
x

e -	 0.34 m1

p	 155

	e 	 0.72
xn ---- -z 0.18

	

£ L
	 4.0

e	 0.34

n -	 -	 o.i6

	

L	 2.1

Ezl.28

3

F0.71

0.34
2.10

4
	

2

Con estos datos del problema, la resultante estará fuera del rnloieo.

central. Para n - 0.18 y n	 0.16 se obtiene del ábaco 3-32:
y

Á1 z0• 30	 Á4z0.46	 ccz42grados

La d.iatribuci6n de presiones correspondo al caso ch

p	 155	 2
- 61.5 Ton/m

0.30 x 4.0 x 2.1

p debe ser menor o igual a 4/3 6
1	 a
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61.5	 4/3 ( 50 )	 61.5 < 66.7

p	 p1	
0,46 ( 61.5 )	 28.3 Ton/m 2 ( negativo )

4	 4 

sen 42

sen 42 + cos 42
. 61.5 - ( 61.5 + 28.3 )

' 19. 0 Ton/rn2

C08 42
p 3	61.5 - ( 61.5 + 28.3 ) sen 42 

+ 008 42

14 . 2 Ton m2

28.3	 J

4

19 .0	28.3
j	 1.61 ml

J	 4.O—J

14. 2	28.3
u	 K 0.70 ml

K	 2.1—K



3

4

•1

4.0
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2.10

Como oomprobaoi6n, utilizaremos los otros dos métodos para calcular

el valor de la preui6n máxima p1.

Segdn Htilsdunker:
155

p -3.4--1	 2.1(4.0)
62.7 Ton/m2u - 3.4

Este valor es aproximadamente igual al encontrado con el método an-

terior ( 61.5 )

Para utilizar el ábaco de Nattson, se empieza por determinar a cual

de los tres oasos ( 13, 0, 1) ) perteneoc el problema. Para esto, se oalcu

lan los valores de /L y F/B.

	

1.28	 F	 0.71
-------- 0.32	 ---------- 0.34

L	 4.0	 13	 2.10

• El punto ( 0.32 , 0.34 ) se lo ubioa en al gráfico 3-34d. Este pun

to se encuentra en la zona B. El gráfico	 o indica la posioi6n de la

1nea neutra para este caso.

Zona 9
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Procediendo por aproximaciones sucesivas, se empieza suponiendo que

L/x - 1.0; entonces para	 a 0.3	 en egráfico de la parte superior -

se encuentra que 3/y	 0.0,6,

&trando en el gráfioo de la parte inferior, con 3/y a 0968 y	 -
0932 es obtiene L/z u 0.79. Ahora, volviendo al gráfico de la parte su -

perior con L/x	 0.79 y F/3 a 0 .34, se encuentra que 3/y - 0.7.. Entran -

do 'de nuevo en el gráfico de la parte inferior, con 3/y - 0.7 y /L.	 -
0.32 se vuelve a encontrar L/x	 0 . 79. Los valores encontrados sería los

sigtientes

31/y	 F/B -	 , /L	 3,/y

1.0	 0.34	 0.68

0.68	 0.32	 0.79

0.79	 0.3	 0.70

0 .10	 0 .32	 0.79

L	 4.0

	

0.79	 x	 E 5•0 ml
X	 0.79

3	 2.10

	

0.70	 y a	 - 3.0 ml
y	 0.7

Aplicando lirul'as viel caso B:

	

1 - 0.7 ) 4.0	 1 - 0.79 ) 2.1
J a	 = 1.52 n1- 0.63 ml

0.79	 0.7

6	 155
max	

5.06 c 3.0 [1 - ( 1 - 0.7	 - ( 1 - 0.79 )3]

max 
= 63.6 Ton/'m2

A continuacj6u calculamos los valores de p 2 y p 3
 
teniendo en ouezita,-

las fig. 3-39 y 3-40.



P2 63.6

0.9 - 3.0

P2=19-1 ---
m2

Fig. 3-39

63.6

S

-28.3
63.6

2.10

196

1.06.°.	 .-

Li 1

F i g. 3-40

P3	 63.b

1.06 5.06

Los valores de las presiones segíri los dos métodos son:

2	 3:

Abaco. 3-32	 61.)t/m2	 19.0	 14.2

Matton	 63.6	 1).1

Ambos métodos permiten dibujar el diagrama de presiones bajo laza-

pata, determinando la postci6n de la fibra neutra.

E;

Fig. 3-41
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) ZAPATAS ASIMPRICAS

En la oircunstanoia de que 88 presente obligatoriamente el caso del

diseno de una zapata asimétrica, el procedimiento a seguir para encontrar

el diagrama de presiones cajo la zapata, si es que ésta se encuentra so -

metida en toda su superficie inferior a Oompre8iófl, es el siguiente:

1) Se encuentra el centro de gravedad de la zapata asimétrica,

2) Se calcula los momentos de 1 e 1 con respecto a los ejes que

pasan por el centro de gravedad, de la zapata. En este caso es necesa-

rio utilizar el teorema de los ejes paralelos, cuya fórmula ea la si -

guiente:

1	 1 + A.d
	

3-2

A

1	 Fig.

d i—

Momento de inercia respeoto a un eje Á,

1: Momento de inercia respecto a un se centroidal AA' paralelo -

a LX'

A: área de la superficie

ci: distancia entre loa dos ejes

3) Se calculan los momentos do vuelco: M 	 P.e	 M	 P.e
x	 y	 y	 x

4) Se calculan las presiones en las esquinas de la zapata mediante la ex-

preoión general:

P M 	 M 
' X	 3-33

A	 1	 1x	 y

o	 distancia del punto donde se calcula la presión al eje Y,

o: distancia del punto donde se oaloula la presión al es X.

Loe signos a utilizarse en la fórmula para calcular la presión sri -

un punto, dependerán de la posición relativa de los puntos O y O' con res

peoto al punto donde se caloula la presión.
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Fig. 3-44

Q
CO

Se pueden dar cuatro casos:

200

a)
	

b)

C)	 Fig, 3-43

FJE24PLO

Sup5ngase que P	 140 Ton. Se pide calcular las presiones bajo la-

zapata y dibujar el diagrama.

\1	 '»

240

1) Cálculo del centro de gravedad de la zapata aeimtrica, tomando como —

origen de coordenadas el punto Q.

A	 x	 y 	 YA]

	

4.32	 1.20	 0.9	 5.18	 3.89

	

—.0.48	 20	 1.5	 — 0.96	 — 0.72

L 3.84 T_	 _	 2	 317



xA
=	 =1.10

A	 3.84

e	 0,90 - 0.83	 0.07

2) Cálculo de 1 e 1
y

A =

3.17	 71

 

o	

51^7 ^ k PÁi?^

e.	 ...20 - 1.10 = 0.10

2.4 ( 1.8)	 1	 0.6 (	 .6 )3	
2

+ 4.32 ( O,u7 ) - 
_____________ - 0.48 ( 0.67 )

	12	 12

1	 1.17 + 0902 - 0.01 - 0,22 - 0.90 m4

1.8 ( 2.4 )3	
2	

0.6 (	
21	 J.32 ( 0.10 ) - 	 0.48 ( 0.90 )

	

12	 12

1 • 2.07 + 0.04	 0,03 - 0.39 • 1,69
y

x	 y
- P e	 140 ( 0.07 )	 9. Pon . m

M	 P e = 140 ( u.10 )	 1	 T on . mx

4)	 Los signos a utilizarse en i eouae..6n 3-33 corresponden al caso a)

140	 9.8 x 0.97	 14 x 0.5	 ion

P C	 +	 +	 c46.45--

	

.4.32	 0.96	 1.69

140	 9.8 x 0.37	 14 x 0»5	 tan

2
4.32	 0.96	 1.69	 rn

140	 9.80.37	 14x1.3	 ton

P e	 +	 +	 46.96 -
e	

4,32	 0.96	 1.69	 m

140	 9.8 x 0.83	 14 x 1.3	 ton
pr-	 +	 =30.11

4.32	 0.36	 1.69

3)
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9.8 x 0.83

0.96

1i x 1.10	 Pon

z 14.83 -
1.69	 m

140

Pg	
4.32

6.96

j.	 45

140

ph	
4.32

9.8 x 0.97
+

o.96

14 x 1.10	 Pon
= 31.62

1.69	 m

5) Diagrama de presiones

H	 o

G

14.83

3.10.3.	 REACCION DE LA SUBRASANPE SOBIq1,1 CIMNTACI0S PLEXIJ3LS

( MEIPODO DE WESTERGAARD )

Siuna zapata o viga continua no son rígidas, la distribuci6n de la

reacoi6n de la subrasante depende del coeficiente de balasto M.
L3

3.10.3.1.	 M.DIDA EN OBRA DEL COEFICIENTE DE BALASTO K
si

Para determinar el coeficiente de balasto K
s13 

oorrespondiente a una

zapata cuya menor dimenoi6n ( ancho ) es B, se debe primero determinar un

coeficiente de balasto K
al 

a partir de una prueba de carga.

El coeficiente de balasto se define oomo la pendiente inicial -
el

con respecto a la vertical, de la curva carga - asentamiento de un ensayo

realizado con una placa cuadrada de 0.30 ml de lado.
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s1	 3-34

Si la prueba de carga se hace con una placa cuadrada de dimensj6ri -

distinta a 0.30 mi, es decir b metros, se calcula el valor KB como la pen

diente de la curva carga - asentamiento y luego el valor K 1 , con la si -
uiente f6rmuia:

b

j-35
0 ,30 

o apiioand.o la f6rmuia de Perzagkii:

2b
K
si	

Kf	
32	

3-36
0.30 + b

b: longitud del lado de la placa en ml.

A)VAL0RSU5UALE5 DEL C0?l0lENT DE sLASi0 K
si

n caso de no realizarse la prueoa de carga para determinar 1(1, se
pueden utilizar los valores propuestos por Ierzaghi, que corresponden a -
loe valores obtenidos en una prueba de çarga, utilizando una placa cuadra
da de 0.30 ml de lado. Estos valores vienen dados en funo j6n del peso es

peofioo seco en el caso de tratarse de arenas y de la resistencia a oom-

presidn simple, en el caso de arcillas. ?ig, 3-47

Para tener una idea aproximada del valor que aloanza K 1 en los dio

tintos suelos, reproducimos la siguiente tabla de	 lfer:
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El

FIG. 3-47	 Coeficiente (le balasto usual K. de los buelos
(para una placa de ensayo cuadrada de 0,30 m de lado).

TABLA 3-2

TIPO DE SUELO	 K en Ton/m3
el

Suelos pantanosos con turbas	 500 - 1000

Suelos esencialmente turbosos y pantanosos 	 1000 - 1500

Arena fina	 1000 - 1500

Rellenos de humus, arena y ¿raya 	 1000 - 2000

Suelo arcilloso anegado	 2000 - 3000

Suelo arcilloso húmedo	 4000 - 5000

Suelo arcilloso seco 	 6000 - 8000

Suelo arcilloso muy seco	 10000

Terrenos compactados conteniendo humus, a-

rena y algo de cantos	 6000 - 10000

Gravas finas con cantidad de arena fina 	 8000 - 10000

Gravas medias oon arenas gruesas 	 12000 - 15000

Gravas gruesas con arenas gruesas	 15000 - 20000

Gravas gruesas y poco arena	 15000 - 20000

Gravas gruesas con poca arena pero muy oorn

pactadas	 20000 - 25000

3.10.3.2.	 COEFICIENTE DE BALASTO K
sE

Luego de haber determinado k 1 , es necesario hacer una oorreooidn a

este valor, en funci6n del ancho B de la zapata. Para esto, Terzaghi a -

establecido las siguientes ecuaciones:
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1) Suelo p oco ano coherente

.2
r B + 0.30-1

K	 K	 1	 3-37
sJ	 sl[	

2B	 J

8: ancho de la zapata en metros

2) Suelo muy coherente ( arcilla consistente )

0.3

I( a K 	 3-38
aB	 si

B

B: ancho de la zapata en metros

El término J depende de la relación LIB de acuerdo a los siguientes

valores:

L/B	 oc	 5	 4	 3	 2	 1.5 J1.0

0.67	 0.70	 0.73	 0.75	 0.78	 0.89	 1.0

3.10.3.3.	 SOLUCION GENERAL DE LA ECUACION DIFER}iNJIAL

La aplicación práctica de la teoría de reacción de la aubrasante -

( Método de Weatergaard. ) esta en el a1cu10 de los esfuerzos de una viga

continua de cimentación. Para ello, ea necesario establecer una ecuación

general, de la cual puedan deducirse atrae oouaoiones aplicables a cada -

tipo de solicitación ( cargas verticales o momentos flectores )

A) D4UCCI0N DE LA ECUAGI0i DIFERENCIAL DE LA ELASTICA DE UNA IGA

La elástica de una viga ea la curva que forma el se longitudinal,-

inioialmente recto. Fig. 3-48

En esta sección se deduce la ecuación de dicha curva 1 y como calcu-

lar el desplazamiento vertical 5 de cualquier punto en función de su abs-

cisa X.

Fig. 3-48

dx



206

Se supone que las deformaciones son tan pequeias que no hay d.iferen

cia apreciable entre la longitud, inicial de la viga y la proyecoión de su

longitud deformada.

La pendiente de la curva elástica en cualquier punto viene dada por

tg

ctx

Debido a que la curva elástica es muy tensa, su pendiente en cual -

qiier punto es muy pequeña y por lo tanto puede hacerse, sin un error a -

preciable, igual a e.

de
	

e

-=	 a)
di	 dx

Considerando la variaci6n de O en una longitud diferencial dn, pro-

ducida por l' tlexi6n de la viga: (irt e siendo Q el radio de curva-

tura sri la longitud de arco dn.

1 .	dO

e

1	 de
Si consideramos que dn di,	 -	 b)

'	 dx

Igualando las ecuaciones a y b:

2
i 5

e	 di 
2	

c)

Por otra parte, la Resistencia de Materiales establece en la t6rrnu-

la de la flexi6wi, la siguiente relaoi6n:

	k 	 6
- -

e	 s

de donde:

1	 M

	

- = -	 d,)

e
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Igualando las ecuaciones e y c1

2de

dx2 -- El

El	 2	
e)

dx

que es la eouaoi6n diíerenoial de la el&stioa de una viga.

También la Resistencia de Materiales establece que la carga Q es i-

gual a la segunda derivada del momento respecto a la abscisa x.

d

dx

Si derivamos dos veces la expreøi6n e, considerando E e 1 constan -

tea a loLlargo de la viga:

El	
2

	

dx4	di

d.4s	 1

2
dx	 EIdx

Reemplazando en g la eouaoi6n f:

4
da 1

h)

EX

B) SOLUCION GENERAL

Si consideramos una viga de oimentaoi6n de eje longitudinal O-X, -

Fig. 3-49 1 la superestructura ejerce sobre esta viga una acoi6n que com-

binada con el peso propio de la viga, da origen a un reparto de tenai6n

q, aplicado en la fibra neutra.
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Para equilibrar estas oarga8, el terreno de cimentación desarrolla-

bajo la base de la viga una reacción del suelo p - K S. Por lo tanto:

— q- pxq -.K 3
3	

5

Q 3 ( q - K 5 )	 i)

siendo Q la carga unitaria por longitud de viga y B el ancho.

Reemplazando la eouaoi6n i en la h:

d4 s	 1

B(q - K 3)
dx4	El	

5

3-39

La solución general de la ecuación incompleta ( sin segundo miembro)

es;

x/L
5 0. e	 ( Ccoe x/L + C 2aen x/L ) + e	 ( C 3coex/L + Osen x/L )

3-40

E 1
Siendo L	 que se Qonoce como longitud elástica de la viga

VBK
83

(3-41)
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3,10.3.4.	 VIGA DE LONGITUD INFINITA CON CARGA CONCENTRADA

A partir de la ecuación 3-40 y luego de establecer los valores de -

las constantes de integración, se deducen las siguientes ecuaciones, apli

cables al caso de una viga de longitud infinita, sobre la que actúa una -

carga oonoeritrad.a P.

P

e
	

( coa x/L + sen x/L )
	

3-42
2BLK

a

P L -x/L
e	 (cosx/L-senx/L)
	

3-43
4

P -x/L
¶1' —e	 cos x/L	 3-44

2

A partir de la ecuación 3-0 también se pueden deduoir las ecuaoio-

nos que corresponden a una viga de longitud infinita sobro la que actila -

un momento M. Para simplificar al cálculo existen tablas numéricas de es

tas funciones, aí como ábacos para determinar gráficamente sus valores.

3.10.3.5.	 VIGA DE LONGITUD FINITA

La mejor aplicación de la teoría de reacción de la subrasante está-

en el cálculo de los esfuerzos que aotda.n en una viga continua do cimenta

ojón ( momento Í'lootor, esfuerzo cortante ) y en el cálculo de las cargas

transmitidas al suelo por la viga.

La oimentaoión mediante vigas continuas es aconsejable cuando:

1) La naturaleza del suelo o la magnitud de las cargas sean tales que una

disposición por zapatas aisladas provocará solapes entre los distintos ci

mientes,

2) Cuando sea necesario reducir los asentamientos diferenciales,

3) Pil diseno de la cimentación mediante vigas continuas resulte una solu-

ción más económica que el de zapatas aialada;s. Fig. 3-50
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Fig. 3-50

Para su estudio las vigas continuas se clasifican en:

A) VIGA CONTINUA RIGIDA

Una viga continua será rfgida, cuando cumpla la siguiente condici6n:

Que el promedio de la longitud do dos vanos adyacentes en una bania-

continua sea menor que 09525 L, siendo L la longitud elástica de la viga.

Fig. 3-51

L2

Fig.3-51

+ L2

< 0.525
2

	
r44

K

+ L3

< 0 .5 2 5
 

r4I-
2	 VBK

aB

L3

3-45

E: m6dulo de elasticidad del

hormi g6n,

1: Momento de Inercia de la-
secci6n de la viga,

B: ancho de la viga.
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Si la viga continua cumple gata concIicin, será rida y por lo tan
to, los asentamientos en loe diversos puntos sn'án eaenciJ.mente los mis-

mos, lo que significa que la reacci6n de la aubrasante tendrá una distri-

buoi6n uniforme, siempre que el centro de gravedad de la oimentaoi6n coin

cida con la resultante de las cargas, Fig. 3-52

ip	r 	 i p

q=k5 s	 Fig 3-52

Si no coincide, entonces puede suponerse para estas cimentaciones -

rígidas, que la reaooi6n de la subrasante varía linealmente y está deter-

minada por las condiciones de la estática, de la misma manera que cuando-

se analiz6 las zapatas aisladas. En este caso, son conocidas todas -

las cargas, tanto las cargas de las columnas dirigidas hacia abajo como -

las presiones dirigidas hacia arriba. Por lo tanto, los momentos y esfi-

orzos cortantes que se producen en la oimontaoi6n pueden determinarse so-

lamente por condiciones de la eatátioa. ?ig. 3-53

r 1 p	 I
P3

Fig. 3-53	 p2
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) VIGA CONTINUA ki'LEÁIBLE

Si el promedio de la longitud de dos vanos sucesivos es superior a-

0,525 L, la viga continua será flexitle. 1n este caso, el asentamiento —

será variable a lo largo de la viga y por consiguiente la reacción de la-

subrasante tendrá una distribución ourvilnea. Fig. 3-54

<	

K 2

	 >	
1

VflA WFFA \VFA\V# S V /Afl

ci)

AseramertO 5

Reacción de
b)	 baaso

Simplificada

Diagrama de
nr Orn Irroe

Fig.3-54 Zapatas continuas.

Si las cargas de dos columnas adyacentes no tienen una diferencia —

superior al 20 %, puede sustituirse la completa distribución curvilínea

de la reacción deja subraaante por un grupo de reacciones equivalentes —

distribuidas trapezoidalmente.

B-1) ECIJACIONUS PARA EL CALCULO DE ESFUERZOS EN UNA VIGA CONTINUA PLEXI —

BLE, SEGUN LA TEORIA DE LA REACCION DE LA SUBRASANTE.

A pesar de que este capítulo se refiere al cálculó de la presión

de contacto y de la reacción de la subrasante, esta teoría permite tam —

bien calcular el valor del esfuerzo cortante T y el momento flector M, en

cada punto de la viga, debido a lo cual nos hemos referido ocacionalmente

a los valores de T y M.

Para establecer el presente sistema de cálculo, se indica a conti —

nuaoi6n las siguientes definiciones y ecuaciones:

Se llama longitud real izquierda u, a la distancia entre el punto-

de aplicación de una carga y el borde izquierdo de la viga. Fig. 3-55

Se llama longitud real derecha id, a la distancia entreentre el punto de

aplicación de la carga y el borde derecho de la viga. Fig. 3-55



2 1

P

	

L i ___________Ld____	 ti	 1c

a)	 Fig. 3-5

Se define como longitud, virtual A, a la relaci6n l/L; para una car-

ga aplicada en un punto concreto, se definirán dos valores de

	

u	 id

A	 1
i

	

L	 L

Recordamos además que L significa longitud elástica de la viga, cu-

yo valor es:

3-41

Conviene aclarar que L no es la longitud de la viga, cuyo valor es:

ii+ld

Cuando la viga está sometida a una carga inica P, el valor del mo -

mento flector en un punto es:

M P L

	

	
3-46

m

El valor del esfuerzo cortante en un punto será:

Ir	p	 3-47

y el valor de la reaoci6n de la subrasante por unidad de longitud -

de viga en un punto:

3-48
L 

q

Cuando la viga está sometida a un momento M, el valor del momento -

flector en un punto será;

M rne	 3-49
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y el valor de la reaçci6n So0re el suelo por unidad de longitud de_
viga en un punto será:

m
3-50

Loa valores de	 se ralln tabulados al final del oap -*11

tu.lo, donde se ha reproduoio unicamente una pequeña parte de la total¡ -
ciad de las tablas.

Para resolver un proclema, las tablas se escogerán en función de
los valores X1 y	 del punto de aç11cac6n de la carga. astas tablas -
dan los valores de Q para d iferentes pu.cs ae la viga, medidos a partir-
del punto de aplicaoi6n de la oarga.

-2) METODO DE OPERXICIOIq

1) 3e calculan los esfuerze ( 
y' ' 	 ¿ )	 cada punto de la viga y para-

	

cada una de las Solicitaciones ( carg	 o momentos ) que actúan sobre-
ella, obteniendo una serie de diara correspondientes a cada oarga-
y a cada tipo de esfuerzo,

2) Para hallar el diagrama final de esfuerzos, correspondientes al conjun
to de cargas que actúan sobre la viga, se procede a la suma de diagra-
mas pertenecientes a cada uno de ellas,

3) Conocidos los diagramas se podrá prooecer a:
- Comprobar si la tenai6n máxima 

transmjida al suelo se mantiene menor.

que la tenei6n admisible para el mismo

Lma

T
- Calcular el cimienta a partir del diagrama de momentos y de eafuerzo.

cortantes,

Calcar los asentamjent	 en cada punto, con la ecuaoj6n $	 y

eacomprobar si tanto los a8entajenjos totales corno loe díferótióiáiesi	 u
se mantienen por deoajo de los valores aat íg ibláb4

l convenio de signos que se utli	 eft eete rntodo, para el dia
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ma de la reacción de la subrasante es el siguiente:

+
	 compresión	 hacia abajo

tracción	 hacia arriba

A continuación se resuelve un ejemplo, con la finalidad de explicar

el uso de las tablas.

13-3) EJEMPLO

Dibujar el diagrama de reacción de la subrasante correspondiente a-

la viga continua de cimentación de la Fig. 3-56 que se encuentra apoyada

sobre un suelo formado por grava y arena fina, cuyo coeficiente de balas-

to K, , es 10000 T/m3.

B	 1.30 m	 ancho de la viga

h 0.80 m	 altura de la viga

f'c	 280 K1cm 2 	 resistencia a la compresión del hormigón-

a los 28 días.

1) Clcu10 de la longitud, elástica L.

l módulo de elasticidad E del hormigón se oaloula con la fórmula:

= l5100\/
	

3-1

En este caso:	 * i510	 22b71 kg/om2

El momento de inercia de la sección recta de la viga, con respecto -

1.5
a1 eje Mes:
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h h 3 	10 ( 80
1
	

6.it00.000 cm 

12	 12

Para obtener el valor de K , se debe hacer la corrección al coeí-

ciente de balasto K si,de acuerdo al ancho de la viga.

Por trataras de un Buelo no coherente se aplicará la ecuación 3-37

2
1.5+0.3

 [lo3	
]	

3600 T/m 3	3.6 Kg/cm3

Por lo tanto:

4r	 -

/ 4 x 252671 x 6'400.000
L \/--------	 31 cm

Y	 3.6x150

L	 3.31 m

2) Para determinar si la viga continua es o no flexible, aplicamos la con

dioión 3-45:

3.0 mi> 0.525 L

3.0 > 0.525 ( 3.31 ml )

3.0 >	 1.74 ml

Por lo tanto, la viga ea flexible y en oonseouenoia se aplicará el-

método indicado anteriormente.

3) A continuación se calcular la reacción de la subraante que ocaciona-

cada carga por separado.

70

1	 -----	 D

9Om

0	 9.0

..2.72

3.31	 3.31



217

Buscamos la tabla que ontera los 'ajores de Á y A más pr6ximos
a los anteriormente calculadzs,

n esta taoia encontrap os varios valores del coeficiente Q ,oorres
pondientes a diferentes punics de la 'a. sara simplificar la reso1oj.-
6n del problema, caloularemcs la reacc6n ae La subrasante en los eiguien
tes puntos, med.idos desde el extremo izquierdo:

O - 1,5 - j.O -	 . 5 -	 ,o

'n la primera columna de la izquierda, encontramos diferentes valo-
res de la longitud virtual, rnultip1cadoa por 10. Como unjoamente nos in

teresa los puntos ubicados a intervalos de .5 mi, aplicamos la siguiente
relaci6n: 1.5/3.31	 0.45

Por consiguiente, tomaremos de la tabla los .guientee puntos:

O - 4.5 - 9.0 * 13.5 - 1 - 22.5 - 27.5

Si no existe alguno de estos puntos en la tabla, el correspondiente

valor de Q lo encontraremos haciendo un promedio entre el valor inedia
tamente inferior y el valor pr6ximo superior,

l valorde ¿ vine.dao por la f6rmula; q

70

En este cano: q	 21.15
3.31

¡ Punto	 ¡ Distancia de 1	 q * 21.15Q

O	 O tni	 2.031	 43.0 T/m

	

4.5	 1.5	 1.176	 24.9

	

9.0	 3.0	 O.28	 11.2

4.5	 0 1	 2,5

	

18.0	 6.0	 - 0.109	 - 2.3

	

22.5	 795	 - 0.235	 5.0

	

27.5	 9.0	 - 0.337	 - 741

A oontjrivacj6n se dibuja el diaama de reaoci6n de la eubr'e antó

con loe valores de q calculados, tenied.o en cuenta la oonvencjdn de ejg

nos indjoad.a anteriormente,



.0

218

Segundo diagrana lico •r

3.0
	

ELO

D

3.0	 6.0
0.91	 Ad -	 - 1.81

3.31	 3.31

Escogemos la tabla para	 = 1.0 y '1d
	 1.75

100!
Punto	 Distancia de 1	 q

	

2	 3.31!

30.21'e
10	 .	 O ml	 0.415	 12.5 T/m

5	 1.5	 0.527	 15.9
O +	 3.0	 0.571	 17.2
4 6 5	 .	 4.5	 0.461	 13.9
8.5	 .0	 0.300	 9.1
13.0	 7.5	 0.104	 3.1
17.5	 9.0	 - 0.091	 - 2.8

+ '1 O de la primera columna corresponde al punto donde se aplica -

la carga. A partir de eete punto, los valores que están hacia arriba -

( 5, 10 ) corresponden a puntos hacia la izquierda de la carga y loe irife
rioros ( 4.5 - 85 - 13 - 17.5 ) a puntos a la dereoha de la carga.
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O	 IR	 Rfl

Tercer ctiarama

120 T

60	 30

1
	

D

	

6.0	 30
1.81 a 	 a 0.91

1	
3.31	 3.31

stoe valores se aproximan a los siguientes:

	

a 1.75	 a 1.0

Por no existir la tabla que contenga directamente estos valores, -

se utiliza la que contiene los valores Á. 1.0 Y Ad 1 . 759 es decir la

misma que se utiliz6 para el diagrama anterior, pero tomando la preoauci.-

6n de cambiar la ubicaoi6n da los valores, los de la izquierda de la car-

ga, hacia la derecha y viceversa.

90

120
Punto	 Distancia de 1	 q u—__e

3.31

36.25

10	 9.0	 0.415	 15.0 T/m

5	 705	 0.527	 19.1

O	 6.0	 0.571	 20.7

4 . 5	 4.5	 0.461	 16.7
8.5	 3.0	 0.300	 10.9

13.0	 1.5	 0.104	 3.8

17.5	 0	 - 0.091	 - 3.3



Cuarto diagrama

6.0
	

30

1—	 4
^)60 Tm	

D

	6.0	 3.0
1.81	 - m 0.91

	

3.31	 3.3].

De manera similar al oaso anterior, utilizamos la 'tabla A.	 1.0 y

A - 1, 75, pero teniendo en cuenta que la carga que act1a en la viga es-

un momanto
60

Punto	 Distancia de 1	 q	
2

( 3.31 )

5.48Q

10	 9.0	 1..046	 5.7 P/m

5	 7.5	 0.628

o	 6.0	 0.081	 0.4

4.5	 4.5	 - 0.324	 - 1.8

8.5	 3.0	 - 0.434	 - 204

13.0	 1.5	 - 0.430	 - 2.4

17.5	 0	 - 0.387.	 - 2.1

7.5	 9.0

0	 1.5	 3.0	 4.5	 6.0



9.0

_____ = 2.72
3.31

o
.0

"d
3.31

)

Quinto diagrama

221

9.Om

1

Utilizamos la tabla utilizada para el primor diagrama, con el cam -

bio correspondiente a la ubicación de los puntos en la viga.

Punto	 Distancia de 1	 q =------
3.31

=217@,

O	 9.0	 2.031	 49.1 T/m

7.5	 1.176	 28.4

9.0	 6.0	 0.525	 12.8

13.	 4.5	 0.118	 2.9

18.0	 3.0	 - 0.109	 - 2.6

22.5	 1.5	 - 0.235	 - 5.7

27.5	 0	 - 0.337	 - 8.1

4) Diagrama final

l diagrama final se obtendrá sumando los cinco diagramas correepon

dientes a cada una de las cargas.
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Distancia	 - q	 - q	 q1

del 	 totat

0	 43.0	 12.5	 -3.3	 - 2.1	 - 8.1	 42.0

1.5 	 24.9	 15.9	 3.8	 - 

3.0	 11.2	 17.2	 10.9	 - 2.4	 - 2.o	 34.3

4.5	 2.5	 13.9	 16.7	 - 1.8	 2.9

6,0	 -2-3	 9.1	 20.7	 0.4	 12.8	 40.7

7.5	 - 5.0	 3.1	 19.1	 3.4	 28.4	 49.0

9.0	 - 7.1	 - 2.8	 15.0	 5.7	 49.1	 59.9

0	 LS	 3.0	 4,5	 60	 7.5	 9.0

59.9

5) Reacci6n máxima de la subraaante

59.9 
= 39.9 Pon/m2

1.5

Ente valor debe ser menor que la tensi6n admisible del suelo.
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M= P e L	 ()	 p.	 1	 , = e SIL

l)Il(	 II.''

11.1	 '1	 II	 .'

((.2)''	 II, ('''1
(((((1

II	 II 201	 (.1)
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1/tRIPULO

CAPACIDAD	 CA(,A

4.10	 CURVA D CARGA	 ANrA1P0

Cuando se aplica una carga Q. soore un área limitada A del suelo,-

en forma dé incrementos graduales, la superficie sufre un asentamjen -

to, La relaci6n entre el asentamiento y la presión media sobre el sue

lo (	 ),.puede representarse por una curva carga-asentamiento.

Dependiendo de las caracterst.ea* del suelo ( compacidad relati-

va de las arenas y consistencia de las arcillas ), se pueden presentar

dos tipos (ja ou.rvas:

1) Para arenas compactas o arcillas no sensibles, la curva es similar

a la curva A..( fig. 4-1 .) en la cual la falla Be produce en forma brus

ca, y la abscisa q de la tangente vertical a la curva, representa la-

oapaoiad de carga del suelo.

2) . Para arenas sueltas o arcillas sensibles se obtiene una our'a ej.

milar la B ( fig. .4-1 ), en donde la falla se produoe en forma de tran

ioj6n gradual, En este caso, la capacidad de carga q se toma oomo -

la abscisa del punto en que la curva Be hace muy empinada y recta

Carga por unidad de drea

q C	 qc	 cm

o

E
o,

zt

lg. 4.1

Relación entre intensidad de la carga y aseni j énto de una sapa
ta sobro suelo aoneo 0 Oomputado (A) y sobre suelto 0 blámó	 )
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&i esta ditirna curva, ios a aefinr 108 siieutes t érminos, -

( fig. ¿-3 ):

-

CAPACIDAD DE	 FINAL.-	 a resi6n zuz orociue un asentamiento-

catastrófico repentino de la cmerc.ón.(q)

CAPACIDAD Dd CARGA ~ ( g y.-. s la presión ra la cual los aaentnien

tos comienzan a ser muy grandes e imprevisjolee, leolio a la falla -

por corte del suelo.

CAPACIDAD Diú CARGA AJ)MISLr3L

	

	 q j . - 3e la cotiene dividiendo la óa-a
paoidad de carga q e para el factor de seguridad rnnirno PS.

PRION ADMISIL a ).- Se determina teniendo en cuenta la seguri-

dad frente al hundimiento, el asentamiento admisiole y la eoonomfa de

la cimentación.

PRION REAL ( Iq ).- a3 
la presión realmente ejercida sobre el terre-

no. En todo QaSo debe ser menor o igual a la presión admisible p.

4920	 ?OR)tAS DE PALLA POR CAPACIDAD DS CARGA

Por observaciones relativas al comportamiento de las cimentacio-

nes, se ha visto que la falla por capacidad de carga ocurre como pro-

ducto de una rotura por corte del suelo que sirve de apoyo a la cimen

taoidn, siendo tres los tipos clásicos de falla:



Fig, 4-6

Fí	 L-FiQ. 4-4
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1) FALLA POR CORTE G £RAL.- Se zaracierizapor la presencia, den

tro del suelo, de una super.e de 'le8iatnjento continua, ue se i-

nioia en el borde de la oimetti6 y	 o se pro1ona hasta la super-

ficie ¡el terreno. ate ti'o ie e& enerarnente edbita y catas

trfica y al menos que la es;ruturi nisa nc prrnita la rotación de-

las zapatas, la rnsma ocurre zon una vis.ce incl.nacj6n de la cimen-
tación, provocando un hiachamieno 1ei sueo a loe i$oe de la Gimen.

taojón. ( fig.

2)
FALLA
	 PLNZONA1íil?O.	 e caracteriza por un rnovimento verti

o1 de la zapata mediante 13 comresn del suelo inmediatamente de -

bajo de ella. La rotura del suelo se presenta por corte alrededor de

la zapata y casa no se observan movimierios de este junto a la zapa -

ta, manteniéndose el equilibrio, tanto vertca1 como horizontal, Si-
se quiere mantener creciente el aaenta.miento, es prooiso un aumento

también continuo de la carga vertical. (	 4	 :

3) FALLA POR CORTE LOCAL.- Zate tipo de falla tiene oaraoterstjoae

tanto del tipo de falla por corte general como del de punzonamjento.

Existe una marcada tendencia 8l hinchamiento del suelo a los lados de

la zapata y las superficies de deslizamiento terminan en alg1n punto

dentro de La masa de suelo, Solamente cuando se llega a presentar un.
Caso de desplazamiento vertical muy grande ( del orden de la mitad, -

del lado de la zapata ), puede suceder que las superficies de deel.iza

miento lleguen a la superficie del terreno. ( fi. 4—o ).
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Los correspondientes 'iiararnas presi6n-asentamiento, caractere-

ticos de loe tres tipos de falla antes indicados, se indican en la -

.Fig. 4-7.

rl

Asiento (cm)

Fig 4 7-Curvas presión-asiento en ensayos en rnodeo reducido en arena (Vesie, 1967).
Diámetro de la base 15 cm. Ensayos en superficie. Velpcidad de carga constante.
a) rotura por corte generalizado. ID = 0,78.
b) rotura por corte locaL 'D 0,6 1,
a) roture por punzonainiento. 'D = 0,32.

Aunque son bien oonooidas 1a8 diferencias entre los tipos de fa»

ha, no existe un criterio n4rioo que permita predecir el ttpo te

falla que se producirá, aunque si puede decirse que el tipo de talle-

que se prod.u.,oa dependerá de la compresibilidad del suelo.
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&i un suelo denso o resistente, el ti po falla será por oor -

te general; sin embargo, si el suelo es nuy comresible en relación -

con su resistencia al corte, el tipo de falla será por punzonamiento

n la figura +-8, Vesio presenta un c'iterio de zonifjcacjón pa

ra loe distintos tipos de falla en arenas. Dicha zonificación depende

de la compacidad relativa de la arena y d€ 2a relaci6n D/, donde

B, ancho del cimiento en zapatas cuadradas c diámetro del cimien-

to en zapatas circulares y ' 	 23L/( i3 + L)eu zapr.tas rectangulares.

Para el caso de las arcillas, Vesio consuerá4 que ua ciiienta -

ci6n superficial sobre arcilla saturada, normalme n te consolidada s fa -

ha por corte general el la carga se aplica de modo cjue no pueda ocu -

rrir cambio de volumen, pero puede fallar por pu onamien1c si se cap-

¿a con la suficiente lentitud, de modo que se produzca en el suelo el-

cambio de volumen necesario. &i el caso de arcillas precorisoiid.adas,

una falla por corte general es lo más probable 4uC ocurra.

	

o	 LI

	

0/8*	 FoIIc ?C'
1 corte Qe'rc

ci

Fallo

II

±i
E	

FaIlc por

	

:	

punzonom,ento

<so 4

Compocidod relativa de a crnc cr	 e	 - e
max

8 = 8 poro zopetos cuadradas o circuiores	 Cr =
8 28L/18+L) para zapa'cs recruorç-	 ema x - emin

4-8 .orma; típicas de fa/la en arn cRs 

iSFWRZOS COIBINADOS

o
u
o

E
C>
u

>

E
o
c

o

Si a un cubo se aplican fuerzas de eompres.6n en cada cara, es-

tas producen tres esfuerzos principales independientes perpendiculares:

(fig. 4-9 ).
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Fig. 4- .9. EsfuerZos en un cubo cortado por un plano que es por

pendicular al plano do 62y clue forma el nulocon

el plano de 61

6, esfuerzo principal mayor ( F1 / A ),

6?, esfuerzo principal intermedio ( P2 / A ),

6 31 esfuerzo principal menor ( i' / A ),

en donde A es el área de la cara del cubo.

Debido a que las fuerzas de oompresi6n son normales a las caras

del cubo, los esfuerzos cortantes en esas caras son nulos.

Si un piano inclinado, perpendicular al piano intermedio, cor -

ta al cubo, es posible calcular los esfuerzos normal 6,e y cortante Tc

en ese plano, a partir de los esfuerzos principales.

La direccin de un plano inclinado que sea perpendicular al pla

no principal intermedio, se define por el Ingulo ce, que es el ángulo -

que forma el plano inclinado con el piano del esfuerzo principal mayor.

FIn

6 2	62

2
= 6 B

1?	 F'	 + F	 = F cosoe + F. sen oc
n	

6B2	+6 B 2 'sen w tg oc

F3 = 63 132 tgo
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F	 F	 -F	 F senooF COScO
S	 is	 3s	 1	 3

-	 2.	 2
=	 3 sen	 - b. 3 sen oc

1	 32

1] área del plano inclinado es 	 A0=
co øc•

Por 10 tanto, los esfuerzos normal 6 r cortante T son;

2	 2
6 	 b cos oC + 6 3 sen ~oc( 4-1 )

=	
= 6 Sen oc cos oc - 6 , sen oc cos oc

1

= ( 6, - 63 ) sen cc cos 	 ( 4-2 )

Las ecuaciones anteriores pueden transformarse, teniendo en cu —

enta las siguientes identidades trionomtricas:

•	
2	

1 - cos 2 cc	 1 - cos 2 oc

sen oc	 cosc

.2	 2

sen 2= 2 senoC oosc

Reemplazando estos valores en las ecuaciones 4-1 y 4-21

1 + cos 2oc	 1-Oos2oc

2	 2

6
1 +,
	 6 -

-)	 1	 3
+	 oos2oc

• 2	 2

6 - 6

--sen 2 e	 (4-4)
2

Estas fórmulas permiten deducir las siguientes conoluciones:

1)	 El esfuerzo cortante máximo se produce cuando cc o 45 6 135 y su—

valor 
es 

(6 — 6 3 )/ 2.
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2) l esfuerzo normal máximo se produce uario 	 O ( 6 1 )

3) J1 esfuerzo normal mínimo se produce cuando oC = 90;.(6 3

4) En dos planos cualesquiera perpendiculares entre sí los eefue-

zos cortantes son iguales en mapitud.

1.4.	 CIROU1FERENQIA DE Y01IR

Las ecuaciones 4-3. y 4-4 se pueden escribir comc:

	

6 + tí	 61 - 6,
1	 .	 -)

6-	 =	 ccc 2 O
	2.	 2

o -6

en

2

levando al cuadrado las dos. e.. 1 recion.es	 .eriures j sumando -.

las, se obtiene:

6+6 3 .2	 2	 2
( 6. -	 )	 .	 ) ( sen	 2 00 + cos 2 oc )

	

2	 2

6 +6	 2	 2
(6-	 1	 3)

2

- 6	 2
_J)

2
4-5 )

Esta ecuaoi6n tiene la forma ( x - h 
)2 

+ ?= r 2 .que es la e -

cuaci6n de una circunferencia cuyo centro tiene por c:ordenadas . (h,o)

y cuyo radio es r. Por lo tanto, la e0uaci6n 4-5 representa puntos -

en un circulo cuyo centro tiene por coordenadas [(ó, - 6
2
 O] y

cuyo radio ea 6 - 6 3 /2.	 .	
.3

En base a la ecuaoi6n.4-5, Mohr inventd un procedimiento. gráf i-

co para hallar loe esfuerzos normal y cortante en un plano perpendi -

cular auno de los planos princip3les y que forme un ángulo oCo .on el-

mayor de los otros dos planos principales.

En el sistema de coordenadas propuesto por ?ohr, se establece -

que los esfuerzos normales vayan representados en el eje horizontal y
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6	 63

M

106 esfuerzos cortantes en el eje vertical. Los esfuerzos de compre-

si6n se dibujan a la derecha y las tracciones a la izquierda. Los -

esfuerzos cortantes Be pueden dibujar hacia arriba o hacia abajo, ya-

que su signo no tiene si&nifioaCi6fl . ( Fig. 4-10 ).

En este sistema de coordenadas, se dibujan las coordenadas -

(6, 9 O ) y ( 6 3 . 0 ), pues en los planos principales el esfuerzo cor

tante ea cero. Luego as traza una oiroumferenoia que pase por estos-

	

puntos y cuyo centro tendrá por 000rdenada 	 + 6 3 )/2 , o] . El ra

dio de la circumferencia será (6 1 - 63)/2.

Para determinar los esfuerzos normal y cortante en un plano per

pendioular al plano principal intermedio y que forme un ángulo con-

el plano principal mayor, se traza un radio que forme el ángulo 2 ce -

con el eje 6, que se mide en direcoidn contraria al movimiento de las

agujas del reloj. Las coordenadas de un punto en la circumferenoia,-

al extremo del radio son ( Fig. 4-11 );

6 1 +6 3	 6_6
3	

61_63

____
+	 cos2i, sen 2 oc

2	 2	 2
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Comparando esta coordenada con las ecuaciones 4-3 y 4-4, vemos

que la abscisa es el valor del esfuerzo normal en el plano inclinado-

y la ordenada se el esfuerzo cortante en ese mismo plano.

Por lo tanto, la círcurnferenoia representa 1-as condiciones po-

sibles de esfuerzos en cualquier plano perpendicular al plano princi-

pal intermedio.

En esta oonstrucci6n gráfica se puede demostrar que el valor -

máximo del esfuer zo cortante se produce en un plano inclinado en que-

OC 45 6 135 y es igual al valor del radio de la ciroumferencia.

También se puede demostrar que los esfuerzos cortantes en dos planos-

perpendiculares entre si son iguales.

4 . 5.	 ENVOLVENTE DE FALLA DE IOHR

Cuando un material cualquiera es sometido a esfuerzos, sufre -

deformaciones. La naturaleza de la deformaci6n depende de la resis -

tencia ¡el material y de la combinaci6n de los esfuerzos, 5 i se van-
incrementado los esfuerzos, se alcanzará un punto en el cual el mate-

rial falla al no poder resistir un nuevo aumento del esfuerzo. En -

ese punto, denominado fallar los diferentes materiales reaccionan de-

diferente man.era unos se desintegran y otros se deforman continua -

mente con un pequero o ni-non aumento del esfuerzo. ( Fig. 4-12 ).

de f  r mu c ¡ o'n

En el caso de los suelos, estos presentan una amplia variedad -

de deformaciones y la falla qie se produce es más compleja que la de -

otros materiales, como el acero y el hormig6rt.
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Iohr demootr6 que la falla de un material no es causado unicamen

te por esfuerzos normales o cortantes que alcanzan un valor máximo si-

no por una combinac'ióñ crítica de ambos esfuerzos, el normal y el cor-

tante. &i este caso, la falla se produce esencialmente por esfuerzo -

cortante, pero su valor crítico está regulado por el esfuerzo normal -

actuando en la superficie de falla potencial.

Las combinaciones críticas ( que producen la falla del material)

de los esfuer zos normal y cortante 1 cuando se dibujan en el sistema de

coordenadas de 4ohr, forman una curva que se conoce como envolvente de

falla de Mohr. ( Fig. 4-13 ).

lif^^ltps Je los	 (z os

n
-6
	

6

Fig 4-13

La falla se produce si para un determinado valor de 6, el cafuer

zo cortante excede el indicado por la envolvente.

4.6.	 CRITERIO DE ROTUPA DE COULOMB

1.2s sabido que si un cuerpo sobre el que acta una fuerza normal-

F, ha de deslizar sobre una superficie ru gosa, se encuentra que la fu-

erza F resulta ser proporcional a P: F m U P, donde 
u  

recibe el norn

bre de coeficiente ointico de rozamiento. Este coeficiente depende -

principalmente de la naturaleza de ambas superficies en contacto, sien

do relativamnte grande si las superficies son ásperas, y pequeno si -

son lisas. ( Fig. 4-14 ).

u P
k
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Coulomb admitfo que los suelos fallan por esfuerzo cortante a -
lo largo de planos de deslizamiento y que esencialmente, el mismo me-

canismo de fricción mencionado anteriormente ri p-e la resistencia al -

esfuerzo cortante de, por lo menos, ciertos tipos de suelos.

ada una masa de suelo y un plano potencial de falla de la mis-

ma AA', el esfuerzo cortante máximo, es decir la rsistenoja al esfu-

erzo cortante del suelo por unidad de área en ese plano, es proporcio

nal al valor de la presión normal en el piano AA'.

$	 o tg Ø .	 ( 4-6 )

La constante de proporcionalidad entre e y o, Tg Ø, fue defini-
da por Coulomb en términos le un án'ulo al cual el llam6 ángulo de -

frjocjón interna y consideró como una constante i m3terjaj.. 3u va-

lor depende de la uniformidad de las partículas de suelo, del tamano-

y forma de los granos y de la presión normal. Como los suelos granu-

lares tienen superficies de contacto mayores y sus partículas, espe -
cialmente si son angulares, presentan una buena trabazón, tendrán -

fricciones internas altas. in cambio, los suelos finos las tendrán -
bajas. Los valores de este ángulo varían de «para arcillas plstj -

cae, cuya consistencia esté próxima a su límite líquido, hasta 45o -
más para gravas y arenas secas, compactas y de partículas angulares.

De la eouaci6i 4-6 se deduce que la resistencia al esfuerzo cor

tante de los suelos que la obedezcandeoe ser cero para ó O. Cou -

lomb pudo también observar, que la arcilla presenta resistencia al es
fuerzo cortan-te aumn cuando el esfuerzo exterior , sea nulo, por lo que-

Coulomb les asignó otra fuente de resistencia al corte, a la que deno
minó cohesión y consideró que también era una cons-tant, del material.
En el caso de arcillas francas, observó que la resistencia al esfuer-

zo,
  cortante era totalmente independiente de la presi6n normal exteri

or que actuaba sobre el suelo, c omportándose este material como si el

ángulo de fricción fuese cero. La ecuación que asi-i6 a este tino de

suelos es:

S 	
(4-7)



6	

cj

b

C

i-

Fig. 4-16

237

1'ig. '4-5 Suelo puramente	 Suelo puramente cohesivo

	

frico ionant e (aren )
	

(arcillas)

La coh.esi6n ( o ) se puede definir corno la adherencia entre las

partículas de suelo debida a la atracoi6n entre ellas, en virtud de -

las fuerzas moleculares.

Jn general, los suelos presentan características intermedias en

tre las anteriormente enumeradas, es decir que tienen cohesi6n y fric

ci6n interna, razón por la cual se lea puede asignar una ley de resie

tencia que sea una combinaci6n de las ecuaciones 4-6 y 4-7:

	

s=c+6tg 0	 ( 4-8 )
Esta ecuaci6n se conoce como ley de Coulomb; su representaci6n-

grfioa es la figura 4-16.

Suelo cohesivo y friccionante o suelo intermedio

En 1925, Terzaghi eetab1eoo que en la ecuaci6n 4-8 la presi6n

normal total debería sustituirse por la presi6n efectiva, que es la -

que controla loe fen6menos de resistencia al esfuerzo cortante. De -

esta maneras la ecuaci6n 4-8 se modific6 a la ecuacin:

sc+(6-u)tgØ	 ( 4-9 )
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u
n
	presión neutra

Jon esta ecuaci6n, ?rzaghi tomaba en cueut la importancia fun

daentai que desempera el contenido de humedad, de :i suelo en su com

portamiento mecánico. Luego Mvorslev introdujo si criterio de que 1a-

cohesi6n de las arcillas saturadas depende de su :ontenido le agua, -

con lo que se modificó el rzerio oriina1 déCculomo de ue la cohe-

sión era una constante; por lo tanto, la ecuai6r. 4-9 se transformaba-

en la ecuación:

4-1 O)

4 . 7.	 DTR11NA010N Dd LA	 ClA AL	 'URZo ORTANTE i)lj

LOS SUELOS tZi L41 LBORA'roR1c

En la mecánica de suelos, la solución materrtca de proolema -

de capacidad de carga, va precedida de la determnacj6n e.cperimental -

de los valores de c y Ø, con el subsecuente reemplazo del suelo real

por un material plástico u, al que se le asinan l os prmetros de

corte o y Ø.

La cohesión de un 81510 y su £ngulc de fri'.ciri interna pueden-.

obtenerse de diferentes maneras y entre ellas se ;ienen:

1) Prueba de corte directo: ensayo sin drenaje

ensayo oonsolid.ado-siri drenaje

ensayo con drenaje

2) Prueba de compreein triaxial: prueba r.pida

prueba rápida- consolidada

prueba lenta

3) Prueba de compresión axial, no confinada

4.7.1.	 PRUEBA DE CORTE DIRECTO

e uno de loe primeros métodos usados para I.eterminar la resis-

tencia de un suelo al esfuerzo cortante'. Una muestra de suelo se colo

ca en una caja, dividida en dos partes, en la que puede deslizarse la-

parte superior sobre la inferior. ( Fig. 4-17 )
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Pruebas de laboratorio para determinar las propiedades de esfuerzo-deformación

El bastidor superior y el yugo pueden moverle 	 Los bastidores superior e inferior son dentados para
libremente en dirección vertical para 	 una mejor sujeción de la muestra.
permitir variaciones de volumen	 4	 En las pruebas sin drenaje as colocan piezas

Bastidor superior'.. 	 espaciadores entre los dientes, la cuales se substituyen por
piedras porosas en las pruebas çon drenaje

Yugo-.	 7////,7//,'//7,a

Plano de corte

H
Bastidor inferior---.b

Basamento

F ig. 4-17 Sección transversal de un aparato de corte directo (B. K. Hough-Basic
Solis Engineering. Copyright © 1957 The Ronald Press Co. N. Y.).

La tapa de la caja se puede mover libremente en direcci6n verti

cal y a ella se aplica la carga normal P. Una fuerza cortante II se a

plioa a la mitad superior de la caja, la cual aorta la muestra egdn-

el plano X-X. La tapa y el fond.ó de la oaja llevan placas porosas -

que permiten el cambio de humedad de la muestra, con estrías que ayu-

dan a distribuir uniformemente los esfuerzos en el plano de falla.

Haciendo variar las cargas E', se van observando los correspon -

dientes esfuerzos de ruptura T y con esos valores se traza la envol -

yente de los círculos de Mohr o línea de falla del suelo, que clara' a-

oonooer el valor de o, ordenada en el origen, y el ángulo de inclina-

cí6n de la línea, Ø.

Segtln las condiciones en que se produce el drenaje de la mues -

tra, se distinguen tres tipos de ensayos:

1) En el ensayo sin drenaje, no se permite el drenaje de la mues -

tra ni durante la aplioaoi6n de la carga vertical P, ni durante la a-

plicaoin de la carga horizontal H.

2) En el ensayo consolidado-sin drenaje, se permite que la muestra

drene durante la aplicaoi6n del esfuerzo vertical 6, de modo que en -

el momento de aplicar el esfuerzo de corte, las presiones intersticia

les sean nulaa pero no durante la ap].ioaci6n del esfuerzo cortante

3) 1n el ensayo con drenaje, se permite el drenaje de la muestra -

durante todo el ensayo, de modo que las presiones intersticiales sean

nulas durante la aplicaci6n del esfuerzo cortante.
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Estos ensayos, según la forma en que se aplica la fuerza horizon

tal, pueden ser de dos tipos:

1) En el ensayo de tensi6n controlada, Fig. 4-18, se aplica un de —

terminado esfuerzo horizontal, y se van midiendo las deformaciones en-

este sentido hasta llegar a la estabilizaoi6fl a ooritinuaci6r' se aumen

ta la fuerza horizontal, y así sucesivamente hasta que llega un momen-

to en que las deformaciones no se estabilizan, lo cual nos indica que-

hamos sobrepasado la carga de rotura. La ?ig. 4-19 representa un dia-

grama típico esfuerzo cortante-deformaCi6fl de corte horizontal, en un-

ensayo de tensi6n controlada. Las deformaciones dibujadas correspon —

den al final de cada intervalo de carga.

1	 Cuødronti polo deformaciones CIPtICOICI

2	 Tensión vort.coi

3 Esfuerza corbata

4 Arnrodur* superior arOvrI

a)
.4-
c
o

o
u

o
o
C
Nl

a
5 Armadr4 nitrror irja

6 C.adronIe para de$pIa4orn (_f

1 Piedra poroto I.perror a
8 Piedra porosa ntsrrar

roturo repentino

Fi g .4_1_.Esuema de un aparato de corte directo de tensión

2) En el ensayo de deformaci6n controlada, la armadura rm5vil se des

plaza auna velocidad determinada, y se van midiendo los esfuerzos ho-

rizontales correspondientes mediante un anillo dinamométrico coneotado

en serie con la tuerza horizontal. La fig. 4-20 representa, en su par

te superior, un diagrama típico esfuerzo cortante-deformaoi6n de oorte

en un ensayo oon drenaje de d.eformaoi6n controlada, en dos muestras de

arena bajo presiones normales no muy elevadas, y en su parte inferior-

los cambios de volumen que experimentan las muestras durante la aplica

ci6n del esfuerzo horizontal.

Las simplioaoiofles inherentes a este método de ensayo limitan la

confianza en sus resultados por las siguientes razones:

1)	 La dietribuoi6n de los esfuerzos no ea uniforme en toda la super

fioie donde se produce el esfuerzo oortante; son mayores en los bordes
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y menores en el centro, lo que produce una falla progresiva.

2)	 El suelo está obligado a cortaras en un plano predeterminado, —

que puede no ser necesariamente el me d.ebil.

Conviene indicar que esta prueba es unioanente recomendable para

arcillas blandas y arenas sueltas. En aroillas rfgidas y arenas com.—

pactas, la prueba conduce a resultados demasiado oonservadoree.
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DESPLAZAMIENTO HORIZONTAL mm

F ig.4-20 .—Ensayo de deformación controlada en arena angulosa comprendida entre
los tamices 16 y 40. Presión vertical, 327 kg/cm'. Sección de la muestra, 6 x 6 cm.

Espesor, de 3 a 3,25 cm. Velocidad de corte, 06 mm/mm. = 1 %/rnin.
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4.7.2.	 PRUEBAS TRIAX..IALES

Una muestra cilÇndrica de suelo es sometida a esfuerzos norma -

les y horizontales alrededor del cilindro. Fig. 4-21. Los cilindros-

de suelo que se ensayan, tienen generalmente diámetros comprendidos en

tro 3,5 y 7,0 cm. La relaoi6rx 11/1) ente la altura del cilindro de sue-

lo y su diámetro, deben estar comprendidas entre 2 y 3.

Vástago de acero inoxidable
de 12 mm de diámetro

Válvula de escape de aire

-Junta de sellado

,Rótula cónica de 1200

Junta tórica de goma
-...	 Cilindro de Parapeo
(100 mm diám. exi., 89 mm de
diám, mt, y 118 mm de altura)

4 ranuras radiales
de 5 mm de ancho por
0.8 mm de profundidad

Piedra porosa de 3 pernos de 8 mm de
3 mm (1/81 de espesor diámetro

con tuercas de
repartidos a

Junta tórica de goma 120°

Anillo de bronca	
palomilla

Ccmexión con el sistarna.............. .\1-	 Drenaje o tubo de

/
de presión, con junta

atornillada y soldada	 Base de bronca 	 Juntas tóricas de goma

E i g. 4-21 Sección do una cámara triaxial típica. (Según Bishopy Henkel, 1962).

La prueba triaxial es la que se emplea preferentemente para de-

terminar los parámetros de corte Ø y o. En lineas generales, la prue-

ba triaxial consiste en lo siguiente:

Una muestra oilfnd.rioa del material, se cubre con una membrana-

de goma y se la coloca en la cámara de compresión. ( Fig. 4-22 ). La

presión lateral es aplicada uniformemente en la cámara ci1ndrica, me-

diante aire comprimido o agua. La oarga normal eø aplicada, a través-

de .un pistón, por medio de un gato de tornillo, o mediante una presi6n

hid,raillioa.

Tapa de bronce

Agujero para llenar de aceite la
cámara, con junta de sellado '\

Prolongación para sujetar el
soporte del extensómetro

Junta tárica de goma

3 barras de acero
inoxidable de 8 mm

de diámetro
repartidas a 1200

Muestra de suelo de
40 mm de diámetro

envuelta en la
membrana de goma

Al empezar el ensayo, so igualan los esfuerzos 6 1 , 6 2 y 6 3 . Co

mo la presión dentro de la cámara es igual en todo sentido y dirección,



243

tendremos:

6	 02	 63

Una vez alcanzado este estado de equilibrio, se aumenta la pre-

sien normal sin modificar la presión lateral existente, hasta que se-

produzca la falla de la muestra oilfndrioa. Deben hacerse por lo me-

nos tres pruebas 1 sometiendo cada muestra a una presión lateral dis -

tinta.

,Carga axial

Vástago

Presión de
confinamiento

l\

Piedra
porosa

Tubo de
	 Válvula

1. Se coloca la
muestra, envuelta
en la membrana,
sobre el pedestal

2. La muestra sellada
se coloca en la cámara,
aplicando la presión
lateral de con-
finamiento

3. Se controla el
drenaje de la
muestra mediante
la válvula inferior

4. Se aplica la carga
vertical, mediante
el vástago que
penetra en la cámara,
hasta que se produce
la rotura

Detalles principales de una cámara triaxial.

Fig. 4-22

La prueba de compresión triaxial puede ejecutarse de varias ma-

neras:

1) Prueba rápida ( sin consolidación y sin drenaje )._ Ín este ca-

so so aplica una presión de agua a la cinara, que se transmite hidros

tátioamente al espécimen. Las válvulas de drenaje se cierran antes -

de aplicar la presión al agua, y permaneciendo cerradas se comienza a

cargar axialmente la muestra de suelo, desde el exterior de la cámara«,

aplicando al vástago una carga creciente hasta alcanzar la falla, que

generalmente se presenta a lo largo de un plano inclinado. Fig. 4-23.

2) Prueba rápida-consolidada ( con consolidación y sin drenaje).-

En este tipo de prueba se aplica la presión al agua de la cámara y se
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Fg. 4-23

abren las válvulas de drenaje del eap&cirnen, permitiendo que la presión

de los fluidos de los poros, producida por el incremento le presión a -

plicad.a al espécimen, se disipe completamente, es decir, se. permite la-

consolidación total de la probeta de suelo bajo la presión aplicada ex-

teriormente. La observación de las deformaciones lonitudina1es median

te el micrómetro y del volumen de agua, expulsada a través del tiempo, -

aurnlni8tran datos para trazar la curva de consolidación correspondiente

e identificar el tiempo en el que se ha, logrado la totalidad, de la con-

solidaoi6n primaria.

Una vez alcanzado el 100 5, de consolidación prmarja se procede-

a cerrar las válvulas de drenaje y a incrementar el esfuerzo axial apli

oand.o carga al vástago hasta hacer fallar la prooeta.

Mientras que-en la prueba rápida o sin drenaje el contenido de a

gua del espécimen de suelo permanece constante, en la rípida-conso1jda_

da cambia dicho contenido de agua ., porque se permite la salida de los -

f].uídos ( agua y gases ) durante el proceso le consoiidaói.ón bajo la -

presi6n lateral.

3) , Prueba lenta ( con consolidación y con drenaé )._ De igual mane

ra que en la prueba anterior, en la prueba triaxial lenta se permite la

consolidación completa del suelo bajo la presión de la cámara, pero las

válvulas de drenaje no se cierran al aplicar la caiga axial sobre el -

vástago. Además, 1.a aplicaci&n de la mencionada carga axial se hace en

incrementos pequenos oolocados a intervalo de tiempo suficientemente -

largos para garantizar que la presi6n de poro generada por el incremen-

to anterior se dispe completamente antes de aplicar e]. siguiente. En-
estas condiciones puede decirse queg prácticamente, los esfuerzos apli-.

cados exteriormente a la probeta son siempre esfuerzos efectjvs o in -
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tergranulare8, ya que la presi6n de poro puede oorsiderarse nula duran

te todo el proceso.

.7.2 . 1 .	PRSNTA:ION GRAFICA DE LOS	 SULTADOS D LAS PJEBAS

TRA1ALS

Considerando al suelo como homogéneo e isótropo, el estado de -

esfuerzos de un elemento cualquiera del inerior del espécimen puede -

representarse mediante el círculo de Mohr para el caso de esfuerzo pla

no, como se muestra en la 4-24, en la que el esfuerzo principal -

menor 0,9 es igual a la presi6n de la omar, y 6, ( esfuerzo axial )-

igual a la presión ce la cámara más el incremento. de esfuerzo axial de

bido a la carga aplicada al pistón.

Si para un mismo material se ejecutan varias pruebas de compre-

si6n triaxial del mismo tipo, empleando en cada una de laé pruebas un-

valor diferente de 6 3) se requerirá en oada caso, un valor de 6 para-

alcanzar la falla. Trazando un círculo de esfuerzos en cada valor de-

6 3 y el correspondiente de 61 que produjo la falla, se obtiene una se-

rie de círculos que representan el estado de esfuerzo, de diversos es-

pecímenes probados, en el momento de la falla. Fi. 4_25 ).. La en-

volvente de tales círculos recibe el nombre de línea de resistencia in

trínaeca o envolvente de Mohr.

La forma de la envolvente de falla varía con el material segdn-

que éste sea granular, cohesivo o intermedio. Para un mismo suelo de-

pende de su relación de vacíos, grado de saturación y tipo de. prueba.
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4.792.2.	 APLICÁCION D5 LOS RESULTADOS D LAS PRUiAS TRIAXIALES-

A LOS PROBL1AS PRÁCTICOS

virtud de que casi para cualquier suelo es posible obtener u

na gran variedad, de envolventes de Mohr, depencienao de las oondjcjo -

nes en que Be desarrollen las pruebas, se crea la necesidad de estable-

cer un criterio para decidir sobre el tipo de prueba a emplear en un -

problema prS.otioo y las condiciones en que deban prepararse los especf

menee*

Como la finalidad, primordial de todos los ensayos es la de obte

ner datos que sean representativos de las cara cterstioas mecánicas

de los suelos en cada caso partioular, es indispensable que las deter-

minaciones de resistencia de los suelos al esfuerzo cortante reproduz-

can en el laboratorio las condiciones de relación de vacíos, grado de-

saturaoi6n, estado de esfuerzo y rapidez de aplicación de las cargas.

No existe una regla fija vinica que permita estaclecer que prue-

bas deberán de hacerse en cada caso y son el criterio y la experiencia

del proyectista los que han de dilucidar tan fundamental problema.

Considérese por ejemplo un edificio que vaya a ser construido -

sobre unte rreno arcilloso franco. Sein que el proceso deconsolida....

ci6n inducido por el edificio progr .esa, la resistencia del suelo aumer

tar&. La condición crítica corresponderá entonces a las etapas inicia

les de la vida de la obra. Por seria arcilla muy impermeable, los pro

cesos de consoljdacj6n serán lentos y, comparativamente, el tiempo de-
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construcción de la etructura despreciable. 	 or ello, el momento cri-

tico será cuando la -_ara del edificio se complete. iJn este caso es

obvio que una prueba en que el esfuerzo córt.srite se aplique rápidamen-

te representa las condiciones de campo; la prueba rápida satisface esa

condición.

Por el contrario, si el edificio fuese a ser construido sobro -

una arcilla igual a la anterior, pero con abundantes intercalaciones -

de arena que proporcionen drenaje rápido y 2fioiente, puede pensarse -

que el suelo se consolida al unísono con eliogreso de la oonstrucci-

ón de la estructuras por lo cual la prueba len seria ahora la adecua

da para la determinación de la resistencia al esfuerzo cortante.

Para el caso as una prueba triaxial rápida, en la página 
247a 

se-

reproduceel formulario a utilizarse para la anctaci6n de los datos y-

su correspondiente cálculo.

4 . 7.3.	 PRUEBA DE COMPR}JSION AJAL NO CON'INADA

La prueba de compresión simple es la más usada en loe laborato-

rios de Mecánica de Suelos para los trabajos de rutina. Esta prueba -

tiene la ventaja de ser de fácil realización; sin embargo, es recomen-

dable que las concluciones que se deriven de esta prueba vayan siempre

sancionadas por un especialista. La prueba queda circunscrita a ire_

has y suelos, oohesivos, pues en las arenas y suelos arenosos no es po

sible el labrado de las muestras.

Este ensayo equivale a una prueba triaxial en la cual el esfuer

zo lateral es nulo, o sea 6 2 6 3 - O. is un ensayo semejante al que-

se efecta oón cilindros de concreto.

La relación longitud - diámetro de las muestras para el experi-

mento deber'a ser suficientemente grande para evitar interferencias de

planos potenciales de falla a 45' y suficientemente corta para no obte
rter falla de columna. ( Fig. 4-26 ). La relaci6n L/d que satisface —

estos criterios es:

2 < L/d < 3

El espoimen se coloca en la máquina de, compresión simple y se-
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centra en el plato inferior. Un brazo de extensi6n permite la lectu-

ra del micr6metro indicador de la deformación vertical.

d
/

/
\ /ig. 4.-20. Relaciones de i/d	 >'

para cualquier ensayo de com-

presi3n(inconfinada, triaxial) IL<2d

Luego se aplica carga a una velocidad tal mie haga comprimir al

espécimen a razdn do 0,5 a 1,0 	 de su altura poc minuto. La carga

queda indicada automáticamente en el micr6metro .iel anillo de prueba.

El punto de falla se tecta fácilmente cuando el micr6metro -

del anillo de prueba baj de velooidad, Be detiene, titubea y ba s a -

mientras que esta aun aplicándosele la carga. Juando el suelo es una

arcilla muy blanda y no Be rompe durante la prueba sino que se defor-

ma, entonces se considera corno carga de ruptura la que corresponda a-

una disminuc j6n de altura del espoímen de un 20% de su altura ¡ni -
cial,

carga
•	

l esfuerzo unitario será:

área Corregida

A

donde A

1 - deformaoi6n unitaria

Con los datos de la prueba se construye una Práfica de esfuerzo-

deforrnaci6nes unitarias ( Fig. 4-27 ), de la cual se puede obtener el

m6dulo de elastioj4ad. aproximado del suelo y la resistencia a la acm-

presi6n sin confinar del suelo qu.

También se puede construir el circulo de Mohr, con la finalidad

de obtener gráficamente los valores de la cohesi6n c y del ángulo de-

fricci3n interna.. ( Fig. 4-28 )
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Fig. 4-27 Curvas tensión-deformación en compresión simple para cuatro
muestras típicas de ardua inalteradas (líneas llenas) y amasadas (líneas

punteadas).
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Tabla 4 - 1. Ventajas, inconvenientes y limitaciones

de los distintos aparatos de corte.

Ventajas
	

Inconvenientes
	

Limitaciones

1 quina de corte directo

Aparato de corte circu -
i.:r.

Simple ensu teor'a ele
mental y en su manejo.
in el ensayo de suelos fn
coherentes la preparaci6
de la muestra es m.s fó -
cii que, en el triaxial.
Una mquina de gran tama-
10 permite el ensayo de
gravas, arcillas con gra-
va y gravas arcillosas.
Permite la rotura de sue-
los o rocas blandas anisó
tropos a lo largo de un -
plano determinado.
3e trata de un ensayo de-
corte 71anO.

.decuado	 J icvest't-
gaci6n de la resistencia-
-i corta Di	re -
moldeadas.
Li área de la muestra per
manece constante durante-
el cnsyo.
Uniformidad de la tensi61,1
de corte en el plano de -
rotura.
Se trata aproximadamente-
de un ensayo de corte pla
no.

rø es fcil cntroir -
el drenaje.
Ll piano de corte estt-
prede terminado.
Concentración de tensio
nos en los extreos ,:
en consecuencia, rotura
nrogresiva.
Li zrea (le la muestra -
disminuye durante el en
say o.

ji fjcii t.'d (le psep.rr-
l mustr.

f jl	 jnLo1 r
las condiciones c.c dre-
na j e.
El plano de corte est-
red.cteruiinado.
.;610 se conocen las ten
siones en el piano :
corte.
Fricción importante en-
los anillos.

Los ensayos sin drenaje y
consolidados sin drenaje-
sólo se pueden hacer en -
muestras de ardua.

Io. enci.:yos sín dreiije -
y conso1idado sin dreni-
je s3	 se pu.eJon Ji ce -
en muestras de ircilla.

(Ji



Tabla 4 - 1. Ventajas, inconvenientes y limitaciones

de los distintos aparatos de corte.

Ventajas
	 Inconvenientes
	 Limitaciones

Ensayo de corte triaxial

Es fácil controlar las - Las placas producen cons-
condiciones de drenaje. tricci6n de la muestra en
Permite la medida de pre los extremos.
siones intersticiales.	 El área de la muestra ai-
Las tensiones están más- menta durante el ensayo.
proximas a la uniformi - Es difícil preparar rnues-
dad que en ningiin otro - tras de 0 6" (corno ulínimo)
ensayo.	 de gravas y arcillas con--

grava.

si

J4	 :
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4.7.4.	 DiERMINACION APROÁIMAiA DE LA RESISTENCIA AL ESFUERZO

CORTANTE DE LOS SUELOS EN O'A

4.7.4.1 . 	 PRUEBA DE PPRACION ESTANDAR ( SPT )

Cuando en un estudio de suelos se realiza la prueba de penetra

oi6n, estándar, ae posible obtener unas relaciones, aproximadae entre—.

el. rnlmero Nd.e golpes de la prueba ¿te penetraci6n normal, la resis -

tenoia a la oompresi6n axial no confinada, la consistencia de las ar
•	

cillas, la oompaoid.ad relativa de los suelos ' granulares y el ángulo—

de fricoi6n interna. ( Tabla 4-2 ).

LN A0ILLA3	 Arijulo de

• q , 1,g/cr2	 Jescri'cin friccin
u	 interna

2	 0.25	 Muy blando

2 —4	 0.25 - 0.5	 Blanda	 2

5—.8	 0.50 - 1.0	 Media	 .

9 - 15	 1.0 - 2.0	 Compacta	 6

16— 30	 20 - 4.0 Muy compacta	 12

30	 4.0.'	 Dura'	 14

EN ARENAS	 Angulo de
fricoi6n

Descripci6n	 interna

0 —4	 Muy floja	 O - 15%	 28'

5 - 10	 Floja	 16 - 35 %	 28	 30

11	 30	 Media '	 6 - 65%	 30.— 36

31 — 50 , ,	 Densa	 .66 - 85 %	 36 -Al

50	 Muy densa	 86 - 100	 41

Si las gravas t arenas o mezclas de ell as contienen menos de 5 %
de arena fina o, limo, auméntese en 5' los valores del ángulo de frió-

oidn interna dados en la tabla 4-2.

4.8. ,	 TEORIAS DE CAPACIDAD 
DE 

CARGA 2,2 CIMENTACIONES BAJO CAR

GA VERTI0Al4 - CENTRADA
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4.8.1.	 TiORIADE BJLL ( ZAPATA CONTINUA

Un análisis simple y oonservor fue deducido por Beil. iii es-

te método se sustituye la superficie curva de falla por dos pianos reo

tos, como se indica en la Pig. 4-2).

Zonas de compresi6n	 Zona II	 Zona .1

Fi. 4-29. Planos reo os e fall supuestos f ors prismáticas de-
oompresi6n triaxial o cortante debajo de una carga unifor
me qo de a .cho B.

Se supone una olaentaci6n de ancho B y largo infinito ( zapata-

ta continua ). n el 5 )mento de la falle, la oimentaci6n ejerce una -

presi6nci, que os la r txima capacidad. de carga o simplemente la capa..

cid.ad de carga del suel.. El suelo inmediatamente debajo de la cimen-

tsoin se supone que es ;& en oornpresi6n de manera similar a una musa -

tra en la prueba de esfuerzo cortante triaxial. El eafu.erzo principal

mayor en esta. zona II, ea igual a la carga de la oimentaoin q, si se
desprecia el peso del suelo debajo de La oimentaoi6n. El esfuerzo -

principal menor en la zona II es producido por la resistencia de la so

nal a seroomprimicta. La zonal es oomo una muestra sometida a es -

fuerzo cortante triaxial, pero acostada, de manera que el esfuerzo -

prinoipal rn'ayor óshorizontal. En el momento de la fal].a de la óimen-

taci6n, ambas zonas fallan simultáneamente por esfuerzo cortante y el-

esfuerzo principal menor de la zona II, 6311. es igual al esfuerzo. -

principal mayor de la zona 1,611

El esfuerzo principal menor de la zona 1 proviene del promedio-

del esfuerzo vertical producido por el !peso propio del suelo y de cual

quier sobrecarga q' ( peso del suelo por.arriba del nivel de la cimen-

taoi6n: q ' = í'Df ). Fig. 4-30.
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4-13 --i-

i H
Sobrecarga
	 profundidad de la cimentación

Fi. 4-30. 3óbrecarga y profundidad de la cimentación

La altura de la zona de falla es B tg, siendo oe el Ingulo de

la zona de falla, ( ¿ 45 + 0/2 ). Ea esfuerzo principal menor pro-

medio, debido al peso del suelos es por lo tanto 1 '13/2 tcc; y el es

fuerzo principal menor total es:

IB
6q+---t	 (4-li)

	

31	 2

Si se conoce el esfuerzo principal menor, se puede hallar grá-

ficamente el esfuerzo principal mayor de la zona 1 por la oiroumferen

oía de Mohr. ( Fig. 4-31 ).

(prisma! \j prisma II	 \
o
	

6 31	 61163I1	 6i-1i=

Fig. L.-31

Este es esencialmente el empuje pasivo y es el que resiste la-

oombadura de la zona II. Como este esfuerzo es igual al esfuerzo -

principal menor de la zona II, una segunda ciroumferencia de Mohr da-

rá el esfuerzo principal mayor de la zona II, que es la máxima capad

dad de carga:

6
1-II	 c

E1 análisis gráfico se puede emplear para cualquier suelo sea-

cual fuere la forma de la envolvente de Mohr. Si ésta se puede apro-

ximar a una línea recta de la forma a = o + 6 tgcc , la capacidad de-

carga máxima q se puedo hallar también analíticamente por medio de -
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un análisis trigonométrico de la oiroutnferencia de Mohr. ( Fig. 4 -

32 ).

Del triángulo ABC: AS= AC seno (OC • AO) seno

611 - 3—I	 .6i+ 6j
( o : otg Ø.+	 ) sen Ø

2	 2

- 6I	 ( 2 c ctg Ø + 6 ii + 631) sen Ø

-63.1 =	 2 o cos Ø +.611señ Ø + 631sen Ø1-1

611 - 611 sen Ø = 6I + 631sen Ø + 2 0 008

	1+senØ	 cosØ
6	 =6	 +2c

1	 sen Ø	 1 - sen Ø

Por trigonometría se sabe que:

1+Bení	 coa Ø	 2	 2	 2
(	 ) =tg ( 45 + 0/2 )	 tg oc

senø	 1—senØ

por lo tanto:

2	 0
tg ( 45 +—) + 2 o tg.( 45+— ) = 6311

66 	 ( 45 +—) + 2c tg ( 45 +—)

	

2	 2

-t940 + 2 o tg3 oc + 2 c tg;; Reemplazando 4-11

q' tg4 oc +	 tg5oc + 2 o tg 3 oc + 2 o t 
2

___	
4	 3-	 tg 5 oC+q'tgac+2o(tgoc+tgøc)

2 .YB:
q	 6	 tgoc + 2,o ( t 90 + tg3oc ) + q'

2
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5tg oc + 2 o ( ig + t933 oC ) + q' tg4
__

cx2

2

( 4-12 )
o

•1

C A 63J	 611

Fig. 432. Análisis por la circunferencia de Mohr basado en una en

volvente de Mohr de lfnea recta.

4.8.2.
	 T1ORIA DE TIJRZAGI1I

4.8.2.1.
	 ZAPATA CONTINUA

La teorfa cubre el caso más general de suelos con oohesi6n y -

fricci6n y BU impacto en la Mecánica de Suelos ha sido de tal trascen

dencia que a1n hoy, es posiblemente la teoría más usada para el cálcu

lo de capacidad de carga en los proyeotos prácticos, especialmente en

el caso de cimentaciones superficiales ( aquél en el que el ancho B -

es igual o mayor que la distancia vertical entre el terreno natural y

la base del oimiento ). En estas oondioiones Terzaghi desprecio' la -

resistencia al esfuerzo cortante arriba del nivel de desplante del ci

miento, considerándola s6lo de dicho nivel hacia abajo. El terreno -

sobre la base del cimiento Be supone que s6lo produce un efecto que -

puede representarse por una sobreoarga q -7D f g actuante precisamen -

te en un plano horizontal que pasa por la base del cimiento, en donde

es el peso eapeofiCo del suelo. ( Fig. 4-33 ).

+-9 —f-

Df	
V2/zÁ 1
	 1q3D

Fig. 4-33. Equivalencia del suelo sobre el nivel de desplante de un

cimiento con una sobrecarga debida a su peso.



257

Con base en los estudios de Prandti, Terzaghi propuso el meca -

nismo de falla que aparece en la Fi. 4-34, para un cimiento poco pro

fundo, de longitud infinita normal al plano del papel ( zapata conti-

nua ).

8/2	 84

ir

FIG. 4-34 Mecanismo de folia de un cimiento continuo .ioco profundo según Terzaghi

La zona 1 es una cuña que se mueve como cuerpo rfgido con el ci

miento, verticalmente hacia abajo. La zona II es de d.eÍ'ormaci6fl tan

gencial radial; la frontera AC de esta zona forma con la horizontal -

el ángulo Ø, cuando la base del cimiento es rugosa; si fuera idealmen

te lisa, dicho ángulo seria 45 + 0/2. La frontera Al) forma un ángulo

45 - Ø/2, con la horizontal, en cualquiera de los dos casos. La zona

III es una zona de estado plástico pasivo de Rankine.

La penetraoi6n del cimiento en el terreno s6lo será posible si-

se venoen las fuerzas resistentes que Be oponen a dicha penetraci6n

4stas comprenden al efecto de la oohesin en las superficies AC y la-

resistencia pasiva del suelo desplazado, actuante en dichas superÍ'ici

es.

Despreciando el peso de la ouha 1 y considerando el equilibrio-

de fuerzas verticales (F ), se tiene que:

q B2 	 +2C senØ	 (4-13)
c	 p

donde:

q: carga de falla en el cimiento, por unidad de longitud del-

mismo,

P: empuje pasivo actuante en la superficie AC,



C: fuerza de oohesi6n actuante en Li superficie AC,

cB

Como C	 , se tiene que

2oosØ

1

q ¡_( 2 P + o B tg Ø ) 	 ( 4-14 )
•B

El problema se reduce entonces a caioularP , dnioa incógnita -

en la ecuaci6n. La fuerza P puede ser descompuesta en tres partes, -

P,?	 y?
Po pq	 p

P es la componente de P debida a la coheéj6n actuante a lo -
Po	 p

largo de la superficie CDE,

Ppq es la componente de P debida a la sobrecarga q 	 Df que—

aot1a en la superficie A1,

P es la componente de P debida a los efectos normales y de -
Pa'

frioci6ri a lo largo de la superficie de deslizamiento CDE, causados -

por el peso de la masa de suelo en las zonas II y III.

q0 7 ( Po + Ppq +
	

+—o E tgØ )	 ( 4-15)

Observando la figura 4-34 puede verse que la oomponenté p ea-
Po

proporcional aBy a . c. En efecto, si B se duplica, también lo hace -

la longitud de la superficie de deSlizamiento CDE, puesto que duplicar

B equivale a dibujar la nueva figura a esCala doble, Evidentemente -

P será doble si el valor de o se duplica, independientemente de toda
Po

otra oonsideraoi6n. Por ello, podrá esoribirse que:

? =K B 
Po	 o

donde K es una oónstante que dependerá sólo del valor de Ø.

( En la fig. 4-34 se puede observar que cualquier variación de Ø trae-

consigo una variación en la extensión y forma de la superficie de fa -

ha ).

Análogamente puede observarse que al duplicarse 13 se duplioa 1.a

2.59
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Carga:
2?

Po
Nc=	 +tgØ

Bc

2 ?

Nq=	
pq

B ID 
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	superficie donde actúa la sobrecarga q 	 por lo que P	 resultapq 

proporcional al propio valor de q. Por esto podrá escribirse;

1.'	 K 3YD
pq	 q	 f

Con K . función sólo de Ø .q

Por 1ltimo,al duplicarse 3 se cuadruplica el área de las zonas

II y III y con ella el peso del material de dichas zonas. Esto se ex-

presa matemáticamente diciendo que P es proporcional a B
2 . 

Por otra
parte, es evidente que P debe ser proporcional a. Puede así escri

birse:

P =KOB
pl

K	 es también sola función de Ø.

Llevando estos valores a la eouacj6n 415 se tiene:

	

B o + K B 2r D  + y	
32	

o tg Ø )

q=	 (2K+tgØ)c+(2K )YDf +(2K7 )B7
4 

1
Llamando a los términos entre paréntesis Nc, Nq y—N7 respec

-	 2V 4flL Vj	 U.

qc o Nó +J D f Nq +- E
	

( 4-16 )

donde q es la presi6n máxima que puede darse al cimiento por -

unidad de longitud, sin provocar su falla; Be expresa en unidades de -

presi6n. No, N  y N. son coeficientes adimensionales que dependen ad—

lo del valor Ø, ángalo de fricci6n. interna del suelo y se denominan -

factores de capacidad de carga debidos a la cohesi6n, a la sobrecarga—
y al peso del suelo respectivamente.

Terzaghi calouló algebraicamente los valores de P ,	 Ppo pq	 p
obteniendo las siguientes relaciones con los factores de capacidad. de—
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4 })

2

La ecuaci6fl 4-16 es la fundamental de la Teoría de Terzaghi y -

permite calcular en principio la capacidad de carga Última de un cimi-

ento poco profundo de longitud infinita. La condición para la aplica-

ci&n de la f6rmula 4-16 a un problema específico os el conocer los va-

lores de No, Nq y N. 
en ese problema. Estos faotores, como ya se dijc,

son solo funciones de Ø y Perzaghi los presenta en formagráfi ca ; esta

gráfica se recoge en la Figura 4-35.

íaa cargada, ancho 8
Carga por unidad de área de. zapata
Rotura por corte general qe CÁc 70/ Nq + í 7 8N	 rugosa	 T
Rotura por corte local q f4'+ 70/ Nq	 Pcc, rnitario de/suelo = 7

Zapata cuadrada, ancho 8	 Resistencia un/ta-r,á a/corte
Carga unitaria qd.

u	 1.	 1	 1	 L,	 1

1iJPJiJJri!J'I:iii
40	 60 80

Va/ores de y, y /4	 S.14 loo	 Va/ores de A7

Fi g. 435	 Gráfico que rnueIra la relación entre 	 y los coeficientes de
capacidad de carga.

Debe notarse que en la figura 4-35 aparecen tres curvas que dan

los valores de Ho, Nq y N en función del ángulo Ø y aparecen también-

otras tres curvas que dan valores modificados de esos factores, N'o, -

N'cj y Ni . La razón de ser de estas ultimas tres curvas es la siguien

te: el mecanismo de falla mostrado en la figura 4-349 supone que al -

ir penetrando el cimiento en el suelo se va produciendo cierto despla-

zamiento lateral, de modo que los estados plásticos desarrollados TIC

pientemente bajo la carga se amplían hasta los puntos y E', en tal -

forma que, en el instante de la falla, toda ,
 la longitud de la superfi-

cie de falla trabaja al esfuerzo límite.

Sin embargo, en materiales arenosos sueltos o arcillosos blan -

dos, con curva esfuerzo - deformación como la B de la figura 4-1, en-

la cual la deformación crece mucho para cargas pr6ximts a la de faila.
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Perzaghi considera que al penetrar el cimiento no lra desarrollarse

el estado plástico hasta puntos tan lejanos como los í y '', sino pie.

la falla ocurre antes * a carga menor, por haberse alcanzado un nivel-

de asentamiento en el cimiento que, para fines pr4oti3os, equivale a-

la falla del mismo. mate i1timo' . tipo dé falla es dehorninad.o por Ter-

zaghi local, enoontrap.osición de la falla en desarrollo completo del

mecanismo atrae expuesto, a la que se llama general.

Para obtenerla capacidad de carga iltimacon respecto a falla-

local de un modo razonablemente aproximado para fiiies prácticos, Ter-

zaghi corrigío su teoría de un modo ¿encillo introduciendo nuevos va-

lores de o y para efectos de cálculo,; as¡ trabaja con

C  = 2113 o	 :	 tgØ'	 2/3 tg.Ø ]

o seas asian al suelo una resistencia de las dos terceras par--

tee de la reál;a este suelo equivalente, Terzaghi le aplica lateo -

ría primeramente expuesta.

Dado un ángulo Ø en un suelo en que la falia local sea de temer,

puede calcularas con laexpreci6n tg Ø'	 21/ 3 tg Ø el Ø' equivalente.

Si con este valor Ø' se entrara a las curvas llenas, de la fig. 4-35

se obtendrían valores de los factores N.iaies a ios que se obtienen

entrando con el Ø original en las curvas discontinuas, para los facto

res N' • De este modo Terzaghi evita al calculista la aplicaoi6n rei-

terada de laeuaci6n anterior..

En"definitiva, la oapaoidad.d.e carga tIltima respecto a falla lo

cal queda dada por la euprecin:

2/3 o N'c +7D f N'q + 1/23 lí o ( 4-17 )

4.8.2.2.	 FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA

El grfioo 4-35 que muestra la relaoi6n entre Ø y loe ooefjoen

entes de capacidad de Oarga, ha sido construido utilizando las sigui-

entes ecuaciones:
ntØ.	 2	 Ø

Nq:é 	 tg (45+ —)	 .	 (4-18)
2
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No	 0	 - 1 )
	

( 4-19 )

r3.	 1,8 t	 (	 - 1 )	 ( 4-20. )

Para mayor )omodjda, e,- t os factores de capacidad de carga se -
presentan en forma tabi4ada, para el caso de falla general y de falla-
local en la Tabla -3.

4.8.2.j.	 ¿AP..1TAS AISLADAS

El cálculo c.c las zapatas aisladas es un problema tridjmonejo -

nal que no se sabe abordar actualmente*  de una forma te6rica eatisfao -.
tena0 J falta de algo me,or se utiliza la f6rmula de 1a capacidad -

portante de la zapta continua afec-ando de los cportunos coeficientes

correctivos  cada uno de los factores de oapacicad portante. JStÓB -

coeficientes están elegidos de una forma etrtpric. &Ia vista debe re

sultados de ensayon de laboratorio y de comprobaciones llevadas á cabo
en zapatas rea1e.

Terzaghi fuu el primero que propuso inicialmente-las relaciones

que siguen a contiivaci6n para el caso dé una zapataojroular de radio
R, cuadrada da ladt B y rectangular de lados 3 y :

Zapata cirol lar

1,3c	 N +0,67R N
	

( 42i )

Zapata ouad.ad.a

1,3 o Y +YDf N  + 0,4 Y 3	 ( 4-22)

Zapata rectangular

= ( 1 + 0,2 B/L ) c N +7Df N+ ( 1 - 0,2 B/L V.B/2 N

3 )

En las eouaójonee anteriores, los factores de capacidad deb

ga se obtienen en la Fig. 4-35 o en' la Tabla 4, sean loe bteso
dientes a la talla general oa la loba]., cuando asta tIltimo 8ea de
er. También debe tenerse presente qu6 tódas las f6rrnuiae afltenjore

son vljd.as a610 para cimientos euijetcs a carga vertical y Sin nin
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• Tabla 4-3. Factores e capacid	 e c .-ja çar cimentaciones
superficiales

	

!otura por corte	 reral	 +r prte local
1,)	 j.'	 A	 .c	 .	 c

O	 _.14	 1	 ).14	 1.	 0
5	 0.47	 1.56	 6.01	 .1.35	 0.04
lo	 8.45	 2.49	 C.47	 7.02	 1.82	 0.17
11	 8.80	 2.71	 0.0	 7.30	 1.94	 0.22.
12	 9.29	 2.97	 0.75	 7.)4	 2.06	 0.27
13	 9.80	 3.26	 De94	 7.1	 2.1	 0.33

• 14	 10.40	 j.59	 1.16	 •.c2.	 2...2	 0.39
15	 11.0	 3.94	 1.2	 2.4"	 0.47
16	 11.6 4.33 	1.72	 6.	 0.55
17	 12.3	 4.77	 2.07	 5.c	 2.&>	 0.65
1.8	 13.1	 5.25	 2.48	 9.27	 2.97	 0.75
19	 13.9	 5.b	 2.8	 .6:	 .3.16	 0.87
20	 14.8	 63.54	 10.	 3.3'	 1.01
21	 15.8 . .	 7.07	 4.19	 10. .	 1.16
22	 16.9	 7.83	 4.97	 10.	 3.d2	 1.33
23	 1U.1	 8.o6	 5.85	 11.2	 ¿..07	 1.2
24	 19.3	 9.60	 1.72
25	 20.7 •.	 10.7	 6.14	 12.0)	 4 .62	 1.95
26	 22.2	 11	 9 48	 12 5	 4-9-,	 2.21
27	 24.0	 13.2	 11.19	 . i3.	 5.26	 2.49
28	 25.8	 14.7	 13.11	 •. 13.6	 5.1	 2.80
29	 27.9	 i6.a	 15.36.	 14.2?	 5.)9	 3.15
30	 30.1	 18.4	 12.38	 . L4. 8	6.40	 3.54
31	 32.7	 20.6	 21.20	 15.4	 .	 3.96
32	 35.5	 23.2	 24.97	 i6.1 	 7.31	 . 4.44
33 .	 38.7	 26.1	 29.34 .	 16.L	 4.96

42.2	 29...	 34.48	 17.65	 B.37 	 5-54
35	 46.1	 33.3	 40.71	 .	 13.;	 8.96	 6.18
36	 50.6	 37.8	 48.13	 i9.3.	 9.60	 6.89
37	 55.7	 42.9	 56.83	 20.25	 10.3	 7.69
38	 6104	 48.9	 67.36	 21.21	 11.04	 8.55
39	 67.9	 56.o	 . 80.17	 .22.2 c5	 11.83.	 9952
40	 75.4.	 64.2 95.46	 23.:	 12.73	 10.60
41	 83.9	 73.9	 114.07	 • 	 13.58	 11.80
42	 93•7.	 85.4	 136.79	 28.0..	 14.72 .	 13413
43	 105.0	 99.0	 164.50	 •27.1	 • 15 .84 	14.60
44	 116.0	 115.0	 198.16	 28.60 . 17.07 •	 16.25
45	 133.0	 135.0	 241.20	 30.14	 • 1.40 •	 18.08

152.0	 159.0	 294.50	 31.81	 19.86	 • 20.13
47	 174.0	 187.0	 359.03	 33.57	 21.44	 • 22.40
48	 1.0	 223.0	 443.80	 35.5C	 . 23.18	 24.95
.49	 230.0	 • 265.0	 546.66	 37.56	 • 25 .08	 • 27.79

0	 267.0	 319.0 •	 682.16	 39.??	 .97

	

27.16	 30
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na exoent.ricid.ad .

4.8.2.4.	 APLICACION DE LA T0RIA DE TRZAGHI A SUELOS PURA}LENTE

COI{SI VOS

Como puede verse en la Tabla 4-3, para un suelo Puramente oobe-

sivo ( Ø. O ) en el caso ae un cimiento de base rugosa, los facto-

res de capacidad de carga resultan:

No	 q
u 5,7	 .	 N =1 1 0	 N7 =O

Cón estos valores, la eouaoi6n 416 queda:

q= 5.?: +Df	(4-24)

Es costumbre escribir la ecuaoi6n 4-24 Oomo:

q=2,85q+2r Df 	 (4-25)

Que se visualíza de inmediato teniendo en ouenta.ttue, en loe -

suelos ahora tratados, 2 o, donde ci, es la resistencia a la oom-

preei6n simple del material. ( Fig. 4-36 ).

Fig, 4'36

es
La ecuací6n 4-.24 para oim.entoe de longitud infinita. Su

valente para un címiento cuadrado o circular se oótene do inme4js$o»

a partir de las ecuaciones 4-21 y 4-22 y vales

41o +7D1	( 426 )

$1'	
f.	

(427)

Para el caso de una zapata reetanoslar y a partia' Le la eeuaci-

6n 423 se obtiene la oígaícuta ecuac

qu
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= ( 1 + O,2—).2,85 ci +Df 	 ( 4-28 )
L

4.8.3.	 TEORIA DE SKMPTON ( SUELOS PURAMENTE, CÓHJ5IVOS )

Terzaghi en su teoría aplicada a suelos puramente ooheaivóu no-

toma en cuenta para fijar el valor de N, la profundidad de desplante

del cimiento en el estrato de apoyo,]). Así, en la Fig. 4-379 loe dos

cimientos, tendrían la misma capacidad, en lo referente a la influen -

cia de la 0ohesi6n, ea decir, al valor de N
c

/
,,

/

Fig. 4-37

	
r

Sei1n Perzahi, la capacidad de carga no sería la misma en los-C3

doe cimientos, a causa del diferente valor del trmino lDf y que inter

viene en la expresi6n 4-24 o en sus similares. Además, el cimiento -

más profundo tendría una superficie de falla de mayor desarrollo, en-

la que la oohesi6n trabajará ma's, a lo que deberá corresponder un ma-

myor valor de N. Skempton realiz6 experiencias tratando de cuantift

car estas ideas y enoontr6 que el valor de N no es independiente de-

la profundidad de desplante. También enoontr6 que N crece al aumen-

tar la profundidad de desplante del cimiento, si bien este crecimien-

to no es ilimitado, de manera que N permanece ya constante de una . . -

oierta profundidad de desplante en adelante.

Skempton propone adoptar para la capacidad de carga en . suelos -
Puramente cohesivos .( Ø O ), una exprosi6n de forma totalmónte simi
lar a la de Terzaghi., segtln la cual:

qC - o N
	

( 4.u.29 )

La diferencia estriba en que ahora N ya no vale siempre 5,7 -
sino que varía con la relacidn /B, en que D es la profundidad de en-.

trada del cimiento en el suelo resistente y 3 es el ancho del mismo -

elemento. En la flg. 4-38 aparecen los valores obtenidos por Skemp -
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ton para N, en el caso de cimientos largos y de cimientos ouad.rad.os-

o circulares.

o

9

uz 8

7

uj	
6

cm

4

Ge

o.
(-)
w

2o

I.

0	 1	 2	 3	 4	 5

RELACION---

FIG. 4738 VIoru de N según Skempton, pera suelos ouramenle cohesivos

Para valores de D f/ B que no excedan de 2,5 , Skempton propuso-

la siguiente frmula para la capacidad de carga neta de una zapata -

rectangular de ancho 3 y longitud L:

D	 3

neta	 o ( 1 + 0,2-1) ( 1 + 0,2—)	 ( 4-30 )
B	 L

En los casos de suelos heterogéneos estratificados debe utili. -

zarse con ouidado el trminoD f , que representa la presi6n del suelo

al nivel de desplante y que, por lo tanto deberá calcularse tomando -

en ouenta los diferentes espesores de lós estratos con sus respeoti

vos pesos espeoffioos, ms cualquier aobreoarga distribuida en la su-

perficie del suelo. Lo anterior vale tambin, por supuesto, para la-

teoría. de Terzaij.

4.8.4.	 TEORIA DE MYERHOF?

En la teoría de Terzaghi, no se toma en cuenta los esfuerzos -

cortantes desarrollados en el suelo arriba del nivel de desplante deL
cimiento; el cuelo arriba del piano de apoyo del cimiento se toma en-
cuenta solamente como una sobrecarga perfectamente flexible, pero no

•1
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como un medio a travs del cual puedan propagarse superficies :le des-

lizamiento o en el cual puedan desarrollarse resistencias al esfuerzo

cortante. Esta hip&tesis es tanto más alejada de la realidad cuanto-

más profundo sea el cimiento consideradó.

Meyerhof trató de cubrir esta deficiencia en una teoría

de capacidad de carga que ha alcanzado amplia difusi6n. En esta teo-

ría y para el caso de zapatas continuas, se supone que la superficie~

de deslizamiento con la i.fue falla el cimiento tiene la forma que se -

muestra en la figura 4-39,

ib)

M.cmoii d. 'allc prc..s p My.vj
* .4 poco prÁw,dId4w1
b) A grqo ptvnd

Fig. 4-39

Segn Moyerhof, la ouiía A133' es una zona de esfuerzos uniformes

a la que se puede considerar en estado activo de Rankine; la cuña -

ABC, limitada por un arco de espiral logarítmica, es una zona de es -
fuerzo. cortante radial y, finalmente, la cuia BCDE es una zona de 	 -

transioi6n en que los esfuerzos varían desde los correspondientes al-

estado de corte radial, hasta los de una zona, en estado plástico pa-
sivo. La extenaj6n del estado plástico en esta ditima zona depende -

de la profundidad del dimiento y de la rugosidad de la cimentaci6n.

La línea 131) es llamada superficie libre equivalente y en ella actilan

los esfuerzos normales p, y tangenciales s, correspondientes al e -

feoto del material oontenido en la cuña BDEO

La expresi6n a que se llega finalmente al desarrollar la teoría

de !4eyerhof ea la siguiente



(Cr"
•?	 Ç

o	 + P0 Nq +-73N1 	(

EM la que el sentido de p es el indicado anteriormente y 1a8

dem.s letras tienen los significados usuales en este capítulo.

Las diferencias con la ecuacjón4-16 son las siguientes:

1) pyanoas igual aYB,

2) Los factores de capacidad de carga, N, lí y N  son diferentes-

en valor num4rioo a los pie se manejan con la teoría de Terza -

eyerhof ha substituido su planteamiento original 'teórico por

otro liferente, publicado más recientemente, fundamentado sobre todo -

en el conocimiento empírico- n su nuevo trabajo Meyerhof utiliza pa-

ra el caso de cimientos superficiales, a una ecuci6n que tiene la for

ma matemática de la eouac6n original de Perzaghi ( ecuaci6n 4-16 )
1

q- c II +3D N . —73 r	 ( 4-16 )

Los ooeficientes de capacidad de carga propuestos por Reyerhof,

para el caso de zapatas continuas, circulares o cuadradas, se indican

en la FiLra 4-40.

Para el caso de cimientos superficiales. rectangulares, 1eyerhof

indica que los factores ¿e capacidad de carga pueden obtenerse a par -

tir de los correspondientes factores de capacidad de carga de zapatas-

contin.uas ( ifneas llenas de la figura 4-40 ), pero multiplicados por-

los denominados factores de forma, de origen empírico, que son:
2

Sl + O.2ig (45+ — ) — 	(4-32)
2	 L.

S - S. = 1 1 para Ø = O
	

( 4-33

2
3=S.i.l+O.ltg(45+_)_ para Ø >lo,	 (4-34)q	

.2	 L

De manera que la ecuación de capacidad de carga, para e]. oaao-
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de cimientos superficiales rectangulares, es la iguiente:

2r 13

q	 c N 5 + ¡D f 1'	
+

	
4-35 ).

 2

1000

CIMIENTO SUPERFICIAL

	

LARG O 	l.

CIMIENTO SUPERFICIAL
4

PILOTES (D/B>4-10)
4
(1

w
loo

o

o

wo
lii

1)

4

4

(1

U)	 lO

4

REN-E 490VI4,,fp̂ j^EEN

a EN a MINA FA VA a

-	 rri_-_
~~Ef

Ir

o
1-
u
4
u.

Effluffla ama

	

1 0 0,	 200	 300	 40°

ANGLILO DE FRICCON INTERN A .

Fig. 4-40.. Factores de capacidad de crga para
cimientos superficia1e.

La eouac.6n 4-16 no considera la resistencia del suelo al as

fuerzo cortante, por encima de la oota de cimentaoin, debido alo -

cual la capacidad de un cimiento real, ubicado bajo la superficie, se

rá mayor que la obtenida con las anteriores ecuaciones.

En cimientos superficiales, en que D f> B, el inorefflento en la

capacidad puede afinaras aplicando los siguientes factorés de profun-

didad, por los que hay que multiplioar los oorreepond.ientee factores..

de capacidad de carga:

D
d.	 1 +0.2 tg ( 45 +—)- 	( 4..36)

2 B

d 11 
= d.

7
	1, para Ø - O
	

( 4-37.)



ØD
d. = di: 1 + 0.1 t¿ 45 .--)-, para 0>10'	 ( 4-38 )

.2	 13

J.intonceso para cimientos superficiales en que D f > 3:

Zapatas continuas, circulares o cuadradas:

270

4-39 ),q	 cN d. +'D f 
N d +

c	 o c q	
2

Zapatas rectangulares:

y 

2

44'

4.8.5.	 METODO D1DoT.U. ( DOCUMENTO , T1C!ICO UNIFICADO )

SUELO CON R0ZAMINT0 INTERNO ( c , 01 Ø ' O )

Para los trabajos de edificaci6n se ha elaborado un documento

t4cnico unificado dedicado a las cimentaciones superficiales, en el -

que se precisan las disposiciones que hay que adoptar para las zapa -

tas, las cargas que hay que tomar en cuenta, y el valor de la capaci-

dad de carga, en funci6n de las características del terreno.

Zapata continua:

( 4-41 )q =CN.+7D N +—N
o	 c	 . f q	

2

Zapata rectangular de lados B y L(	 3	 .	 ( 4-42 )

B 	 3
q a.l,3oN + YD f N + .(1 +

q	
2(B+L)	 2L

Zapata oiróular de radio B o cuadrada de lado,, 3:

q 0 1.30N o +ID f N +0.6rBN.c	 q ( 4..43 )

Los factores de oapaoidad de carga que se utilizan en estas e

ouaoiones, se dan en funci6n del ingulo Ø en la Tabla 4-4, para Ø va-

riante de 0•a 501.
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ØØ	 N

o	 CI 	
ci 

0	 5.14	 1	 0	 25	 20.7	 11.4	 11.17

5	 665	 1.55	 0.70	 30	 30.1	 20.4 

E48
10	 8.34	 2.50	 1.60	 35	 46.1	 38.5 

15	 11.0	 4.03	 2.97	 40	 75.3	 78,6	 114

20	 14.8	 6.67	 5.69	 45	 134	 178	 300

25	 20.7	 11.4	 11.17	 50	 268	 464	 916

Tabla 4-4 . Factores de oapaoidad (le carga segdn el D.T.U.

( los valores para 5' han sido interpolados ).

4.8.6.	 NORMA DIN

La norma DIN 4017 da un método sencillo para el cálculo (le la -

capacidad (le carga. La superficie (le deslizamiento más desfavorable-

se sustituye de forma aproximada por una espiral logarítmica 8C, con-

el polo en 11 y (los rectas tangentes. Las inclinaciones de las tangen

tos AB y CD corresponden a las inclinaciones de las superficies de -

deslizamiento, 45 + 0/2 para el caso de empuje activo y 45 - 012 para

el caso de empuje pasivo. So toma como nivel superior de cálculo la-

cota (le la solera de oimentaoi6fl. El terreno situado por encima (le -

asta línea ( superficie !4DEF ) se introduce en el cálculo como sobre-

carga. ( Fig. 4-41 ). En el caso do una estratifioaCi6fl homogéneas-

terreno horizontal y nivel freático normal, la capacidad de carga se-

puede obtener aproximadamente por la siguiente ecuaci6n:

El0 = c N S0 +Y1 D N S
	

B N1 S 1	 (4-44)

Fig. 4-4 1 	 Hundimiento de una cimentación con carca centrada
(Se ha representado un solo lado)



en donde:

c: cohesión del suelo,

N, Nqt 4	 coeficientes de capacidad de carga ( Tabla 	 ),
S	 S. 	 coeficientes de forma que expresan la influencia-

de la planta de la cimentación ( Tabla 4-6 ),

densidad aparente del terreno por encima de la cota de ci-

mentaci6n,

densidad aparente del terreno por debajo de la cota de ci-

mentaci6n

Ø	 N	 N	 N	 Ø	 No	 N	 N
O 

0	 5.1	 1.0	 0.0	 27.5	 24.9	 13.9	 10.4

5	 6.5	 1.6	 0.3	 30	 30.1	 18.4	 15.2

10	 8.32.5	 0.7	 32.5	 37.0	 24.6	 22.5

15	 11.0	 3.9	 1.6	 35	 46.1	 33,3	 33.9
20	 14.8	 6.4	 .5	 37.5	 58.4	 45.8	 54.5
22.5	 17.5	 8.2	 5.0	 40	 75.3	 64.2	 81.8

25	 20.7	 10.7	 7,2	 42.5	 99.2	 91.9	 131.7

Tabla 4-5. Coeficientes de capacidad de cara, segn la norma

DIN.

Forma de la
Coeficientes de forma

cimentación

	

3,5	 37
o __q

Corrida	 1.0	 1.0

Rectangular	 1 + 0.3 b/a	 1 - 094 b/a

Cuadrada

Circular	
1.3	 0.6

Tabla 4-6. Coeficientes de forma S. ( DIN )

a: longitud, de la cimentación en metros,

b: ancho de la cimentación en metros.

272
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490	 PRESION ADMISIBLE DEL SUELO

4.9.1.	 TABLAS DE PRESIONES ADMISIBLES

Una oimen'taci6n superficial debe cumplir tres requisitos:

A)	 Profundidad mínima de la oota de oimentaoi6n.- Existen varias -

razones por las cuales una cimentaoi6n se sítila por debajo de la su -

perficie del terreno en lugar da directamente sobre la superficie:

1) Para situar la oimentaoi6n por debajo de la zona en la que el -

suelo experimenta oaaibios de volumen debido a efeotos estacionales,

2) Para conseguir una oapacid.ad de carga adicional debido a]. 'rpo-

tramienlo parcial,

3) Para permitir la eliminaci6n de la capa auperfioial de tierra -

vegetal ,

4) Para evitar tener que levantar la primera planta por enoima del

nivel del terreno.

Después que una oimentaoi6n ha cumplido con los requisitos de -

ubioaoidn y profundidad mínima, debe satisfacer otras dos condiciones:

8)	 Debe ser adeouadainente segura contra una falla dentro de la ma-

ta de suelo y,

C)	 El asentamiento de la cimentaci6n no debe poner en peligro la -

estructura.

De los m&todos desarrollados para el análisis de la capacidad -

de carga ( Capítulo IV ) y del asentamiento ( Capítulo II ), se ded.0

ce claramente que estas dos oondioiones son independientes una de o -

tra. Sin embargo, para el proyecto de una oimentaoidn es conveniente

conocer la presi6n máxima que se puede aplicar al suelo sin exceder -

ninguno de estos dos límites. Este .máximo se conoce con el nombre de

presi6n admisible del suelo

Antes del siglo XIX, la estructura de la mayoría de los grandes

edificios estaba formada de pesadas pared.ei principales y transversa-

les, algo flexibles. Como dichos edificos podían sufrir grandes asen
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tamientos sin ser dañados, los constructores prestaban poca atenoi6n-

a las cimentaciones. El desarrollo durante el siblo XIX de una indu$-

tria altamente competitiva, condujo a la demanda de edificos grandea.

pero eeon6mioos. Los tipos de construcciones que se desarrollaron z *-

suitaron mucho más sensibles a los asentamientos diferenciales ( es -

ttuctu.ras. de hormigón armadÓ ) y, ademas, muchos de  los sitios aLe a -

deouados para la oonatruoci6n de edificios industriales estaban situa-

dos -pn reones que habían sido antes descartadas debido a las oonoot-

das ma1a- condiciones del subsuelo.

En la década que siguió al año 18709 se desarrolla en varios

pasea el oonoepto de la presión admisible del suelo ( pa
 ). Este con

oepto se basó en el hecho evidente de que bajo condiciones bastante si

inilares del suelo, las zapatas que transmiten presiones de alta inten-

sidad al subsuelo sufren generalmente asentamientos mayores que aque -

has que transmiten presiones de baja intensidad. Con ésta idea, loe-

proyeotistas empezaron a observar las condiciones en que se encontra...

ban los edificios soportados por zapatas que ejeroían distintas prasio

nos sobre-el suelo.

Las presiones transmitidas por las zapatas de aquellos edifioioe

que sufrieron daños debidos a asentamientos, se consideraron demasía -

do .andes para las condiciones del subsuelo existentes debajo de las.

mismas. Fue tomada como satisfactoria la máxima presi6n para la cual..

no ae había producido daño estructural, y esta presión oonaiderda co-

mo la presión admisible del suelo. Los valores obtenidos por este pro

oedimiento empírico, para cada tipo de suelo de una localidad dada, -

fueron reunidos en una tabla de presiones- admisibles, que luego se. in .

-oorporaba en el reglamento de ed.ifioaci6n de dicha logalidad.

A oontinuaci6n se presentan varias tablas de presiones admisi -

bies de diferentes localidades, las cuales pueden tomarse simplemente-

oomo valores referenoia]eg,



TABLA 4-7	 Presión sobre el suelo de cimentación

Presión admisible en kg1cm2 Clasificación

Profundidad de la	 Precaucines a tom	 de cimen-ar	
como suelo

cirnefltaCiÓfl en m	 Correcciones tación[Grupo	 Clase	

Los valores reseñados corresponden a ro-No estrati- T304050 60 60 cas sanas con alguna grieta. En las rocasficadas	

Vigilar las diaclasas y planos

Rocas 	
- - - muy agrietadas, meteorizadas o poco me- de estratificación que puedenExcelentes

	

 16 20 20. 
tainorfoseadas, los valores se reducirán poner en peligro la estabilidad

	 a buenos

Estratifi-
cadas	 prudencialmente.	

de grandes masas.

I

coheren-__________
	 -	 -Para cimientos de anchura inferior a un

Graveras	 - 4 5 
1'carán porc

8 	metro, los valores de la tabla se multipli-
diha anchura expresada en Vigilar que el nivel freático es-

metros. Si el nivel freático dista del pla- té alejado del plano de cimen-
no de cimentación menos de la anchura tación pues el agua libre puede___________- ______ -

2,5 1,2 4 5 se multiplicará por 0,8. Los vaores de la producir humedades y si es cir- Muy buenosa buenosArenosos	 l
gruesos	 tabla corresponden a suelos compactos culante, hundimientos por arras-

____________ 	 - - - -que precisan el pico para removerlos. Si la tre de las partículas más finas.

Arenosos	
pala penetra con dificultad se multiplica- Conviene drenar.

finos	
- 1,6 2 2,5 3,2 rán por 0,8. Si se remuevenfácilmente

___________WIaue la carga total de cada

on pala se multiplicarán por 0,5.

Arcillosoe comprobará q
durouerpo de	

Vigilar que de resultas de las
edificación disminuida en el

Arcillosoeso del tereno excavado y dividida porr	 metemos el suelo, no se hume
nuevas condiciones a que so--Buenos

semiduro	 a superficie que ocupa en planta no ex-desea y varíe su grado de con- 	 a malos
Arcillosoceda de los valores de la tabla multiplica- solidación. Tener en cuenta la

blando	
dos por 0,5. Si no se verifica, procede

___________ 
	 efectuar sótanos para excavar más terreno posibilidad de que se produzcan

Arcilloso
fluido	 - - 510,51 0,5 o 

variar de sistema de cimentación,	
asientos.

Fangos
Terrenos

Terrenos
defi-	

orgánicos	 Se habrán de determinar n cada caso	
Asesorarse por personal espe-	 Malos a

cializado.	 muy malos

cientes	 Rellenos 
sin

consolidar
t lerreno. se admitir

NOTA: Cuando la actuación de las cargas sobre cimiento prouuLa, Pul -
en los bordes un aumento del 25 % siempre que en el centro de gravedad de la superficie de a p oyo no se exceda de los valores in-

dicados.



Capacidad de2carga
Kg/orn

Profundidad	 Profundidad
Material	 aproximada	 aproximada

90 cm	 1.8 a 3.0 metros

Limo blando y fango	 0.1 - 0.2	 0.2	 0.5
Limo ( hdmedo, pero confina	 1 - 2	 1.5 - 2

do )

Aroilla blanda	 1 - 1.5	 1 - 1.5
Arcilla densa firme 	 2 - 2.5	 2,5 - 3
Aroilla y arena mezcladas	 2 - 3	 2.5 - 3.5
( firme )

Arena fina ( h1meda, pero -	 2	 2 - 3
confinada)

Arena gruesa	 -	 3	 3 4 -
Grava y arena gruesa	 4 - 5	 5 6 - -
Grava cementada y arena	 5 - 6	 6 - 8
gruesa

Roca en mal estado	 7 - 10	 7 10
Roca firme sana	 20 - 40	 20 - 40

Tabla 4.8. Valores aproximados de la presi6n admisible en los

materiales de ctmentacjn,

Profundidad	 Arena fina a media	 Arena gruesa a grava
de

	

(
 

Tamaño 0,06 a 0,6 mm )	 ( Tamaño 0,6 a 60 mm )oimentaoi6n

Para un ancho mínimo de la cimentacj6n
1.

0.4 m 1O m 5.0 m 10.0 m 0.4 m 1.0 m 5.0 m 10.0 m

0.5 m	 1.5	 2.0	 2.5	 3.0	 2.0	 3.0	 4.0	 5.0
1.0 m	 2.0	 3.0	 4.0	 5.0	 2.5	 3.5	 5.0	 6.0
2.0 m	 2.5	 3.5	 5.0	 6.0	 3.0	 4.5 1 6.0	 8.0

Tabla 4-9. Presiones admisibles ( ic,/om ) en condiciones nor-
ma1ew de cimentaoj5n.

- En casos intermedios se puede interpolar linealmente.
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Terreno aluvial	 5

Arcilla suave	 10

Arcilla firme	 20

Arena húmeda	 20

Arena y arcilla mezcladas	 20

Arena fina seca	 30

Arcilla dura	 40

Arena gruesa seca	 40

Grava	 60

Grava y arena bien cementadas 80

Pizarra dura	 100

Roca mediana	 190

Roca dura	 780

Tabla 4-10. Presiones admisibles de diferentes tipos de terre-

nos para cimentaci6n, en Toneladas por metro oua -

drado.

Descripoi6n de la	
pa

aroilla	 N
cuadrada	 continua

Muy blanda	 Menos de Menos de Menos de menos de

	

2	 0.25	 0.30	 0.22

Blanda	 2 - 4	 0.25-0.50 0.30-0.60 0.22-.0.45

Mediana	 4 - 8	 0.50.1.0	 0.6-1.2	 0.45.0.9

Compaota	 8 - 15	 1.0 - 2.0 1.2-2.4	 0.9 -1.8

Muy oompaoia	 l- 30	 2.0 - 4.0 2.4-4.8	 1.8 .3.6

Dura	 Más de 30 Más de 4 Más de	 Más de
4.8	 3.6

Tabla 4-11. Presiones admisibles recomendables en arcillas.

Ni N1mero de golpes en el ensayo de penetxaci6n estándar

Resistencia a oompresi6n simple en Kg/cm21

Pa: presi6n admisible aconsejable en Kg/cm 2 para coeficiente de
seguridad de 3.
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Infortunadamente el uso de tablas de presiones admisibles crea

con frecuencia dificultades. Las características del suelo dadas en-

la tabla se definen por una simple ctescripoi6n en la que generalmente

no se mencionan las propiedades más importantes, y aderns las tablas-

no reflejan la influencia del tamaño y peso de la estructura. Estas-

omisiones han fomentado la crericia de que el asentamiento de un edi-

ficio será uniforme, toda vez que la presi6n que las zapatas transmi-

ten al suelo-sea igual a su preei6n admisible. Muchas de las cimenta

ciones proyectadas en base a la presi6n admisible del suelo dada en -

las tablas se comportaron en forma completamente satisfactoria, pero-

de tanto en tanto aparecía alguna sorpresa y las estructuras se asen-

taban en exceso.

4.9.2.	 PRUA DE CARGA

4.9.2.1.	 DETER!tINACION DE LA CAPACIDAD DE CARGA, q.

ista prueba para determinar la presi6n admisible en el suelo, -

se desarroll6 debido a los fracasos cuando . se empleaban las tablas pa

ra proyectar las oimentaciones.	 -

Cuando se realiza esta prueba, se- obtiene- 1.curv-a!oarga-_-aen

tamiento, la misma que puede-tener diferente--forma, de-aouerdo a lat.

características del suelo ene1 cual se hace la prueba. Generalmene

se presentan dos tipas de curvas;( Fig. 4-1):

i)	 Sobre suelo denso o compacto * En este caso, la capacidad. de -

carga se define como la abscisa de la tangente vertical a la curva,

2) Sobre suelo suelto o blando. La capacidad de carga no está bi-

en defnida en la curva. En este caso, se toma generalmente como ca-

paoidad de carga la abscisa del punto en que la ourva se hace muy em-

pinada y recta.

Después de haber determinado la máxima capacidad de os ga de un

estrato mediante la prueba de carga, es necesario inierpetar Sus re-

sultados en términos de la cimentaoin de tamaño natural. La ínter -

pretaoi6n debe basarse mayormente en la teoría, porque han sido muy -

N
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pocas las observaciones dignas de Confianza, para poder correlacionar

el compotemiento de la oimentacíft oon loe resultados del ensayo de

carga.

Como la capacidad de carga di Una oimentaci6n en suelo arcillo

so es independiente del ancho del área cargada, la presi6n ortioa -

determinada por la prueba de carga es la misma para cualquier tamaño

de oimi8nto:

q ( oimentaoi6n )	 q ( prueba de carga )	 ( 4-45 )

En las arenas y gravas la capacidad de carga aumenta en propor

oi6n directa al ancho del área cargada, y ,por lo tanto, hay que apli

oar la siguiente oorreooi6n:
	

( 446

3 oimentaoj6n
q ( óimeitaoi6n )	 c ( prueba de carga)

1
	 b placa ensayo

4.9 .2.2.	 D12RNINACION DE LA PRESION ADMISiBLE

La preui6n admisible se determina aplicando al valór de la ca-

paoidad de carga un coeficiente de seguridad de 3 en el caso de zapa

tas redondas, cuadradas o poco alargadas y de 4 para zapatas continu

as ó muy alargadas

ambi4n se puede aplicar la siguiente eóuaci6n, recomendada

por trerzaghi:
B

Ra	 1	 O3-)
4	 ti

( 4..47

donde . B y ti son las dimensonas de la zapata, ciend.o 3t

Cuandó por oualuier tnotivono se pudiera llegar a obtener la

mima capacidad de carga en la prueba de carga, la presida admisi

ble se deber& definir a partir del diaaa carga &sentamiento,

El óomit4 franc4s de Mecnjca del Suelo propone el eigienté

procedimiento. Si Q es la mima oara alcanzada e es el aeenta

miento residual estabilizado deepu4s de haber eliminado tal Óarga

Sé determinaran los Valorés	 ,	 y las oórrespoñd.ientes tCn
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siories unitarias:

43
	

Q10
q 3 =-,	 lo 	

A

	 q20 = A

A: área de la placa.

A partir de los asentamientos residuales convencionales de 3 mm,

10 mm y 20 mm, hallados trazando reotas paralelas a la rama de descar-

ga, se determinará la presi6n admisible le forma que sea igual al más-

pequeño de los valores siguientes:

q 3 , 2/3 m110, 1/2 q20

Terzaii propone un m4tod.o emperico an más simple: la presi6n-

ad.misible p
a
 es igual ala mitad del valor para el cual una paca cua-

drada de 0,3 ml de lado se asienta 1.25 cm.

4.9.3,	 ENSAYO DE PENL2RACI0N ESTÁNDAR ( s p'r )

DETER4INACI0N DE LA PRESIÓN ADMISI3LE p
a

Para determinar la presi6n admisible en funci6n de los resulta -

dos del ensayo de penetrac i6n estándar, es neoeeario estimar primero -

en forma aproximada el ancho B de la zapata más grande. Entre la oota

de oimentaci6n y la profundidad .B debajo de la zapata, debe realizares

un ensayo de penetraoi6neatándar oada metro de profundidad. kil prome

dio de los N de esta zona indica la densidad relativa de la arena si -

tuada dentro de la profundidad activa. Si los ensayos realizados en -

distintos sondeos proporcionan diferentes valores da N, para deternj -

nar la presi6n admisible debe utilizares el.menor de loe tr inos me -

dios

Perzai, atendiendo a criterios de deformaci6n y limitando los-

aentwniewtos a 2.54 orn, determina la presi6nadmjsible enarenas se -

caa a partir de las siguientes expresiones:

N

Si B	 1.30 mi, p
	

( 4-48 )
8
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1

lo—Si B> 1.30 mi, a	
+ —)

2	
( 4_49 )

12	 3.3B

Siendo B el ancho de la zapata, expresado en metros.

Recordarnos que el valor de i se lo obtiene a partir de la prue-

ba de penetraoi6n estándar de la siguiente manera:

1) Los valores de N ( numero de golpes necesarios para hincar el -

penetr6metro 30 cm ) obtenidos en cada sondeo, deben corregirse sein

las f6rmulae siguientes:

Para limos y arenas finas saturadas, los valores de N mayores -

que 15 se deben corregir usando la f6rrnula:

N - 15

li corregida 15 +—	 ( 4-50 )

2

Para ensayos a profundidades mayores de 2 mi, los valores de N—

se corrigen con la f6rmula: 	 ( 4-51 )

195.2
N corregida =	 ( 0.77 log—	 )

p
T

donde p es la presi6n vertical efectiva por sobrecarga en--' a

la elevaoi6n de la; prueba de penetraoi6n ( j =lh ) 	
m

La eouaoi6n 4-5 1 es válida para	 2.5 'Pon/m2.

2) Luego de obtenidos los valores de N corregidos, se saca el pro-

medio de los valores comprendidos entre la oota de oimentaoi6n y la -

profundidad B por debajo de la base del cimiento. Fig. 4-42.

Dj	 E.J	 ]
M.11

8

Fig. 4-42
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En el caso de suelos granulares, lleyerhof propone la siguiente

ecuaoi6fl	 Df .	 2	
( 4-52 )

a	 3 40

Cuando las arenas contengan arcillas o bien se hallen anegadas,

la capacidad de carga a través de esta fórmula deber ser minorada en

un 50 %, o sea que para arenas arcillosas o suelos Lranulares bajo el

nivel freS.tiCo;

Df

	

Pa
	 i 3 ( i

	

a	 B

( 4-53 )

Existe un procedimiento gráfico para determinar la presión ad.mi

uible para zapatas en arena y consiste en lo siguiente

Luego de obtenido el valor de H l la presión admisible se obtie-

ne del gráfico do la Fig. 4-439 en la cual las ourvaø representan la-

relación entre el ancho 
B de la zapata y la presión del suelo que pro

duoe un asentamiento de la misma igual a 2.5 cm, siempre y cuando la-

zapata descanse sobre una arena para la cual el n1inero de golpes N —

tenga el valor indicado en la curva que se utiliza. 
Si N tiene un va

br intermedio, la presión admisible puede obtenerse por interpolaci-

ón lineal.

0.0	 j
4 8 ci Á7 .romb ¿7fl7S9YU

Fig. 1-43 Crafico para determinar la presión admisible del suelo para repatee
en arena, n (unción de los resultados de ensayos normales de pefleIraCtióU.
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La determinación de la presidn admisi'oie para un asentamiento

máximo de 2.54 cm, de cimentaciones colocadas sobre suelos gra.nularee

no cohesivos puede tarnbin determinarse por medio de la expreci6n si

guiente
3+1 2

p	 720 ( i -. 3 ) (	 ) 4.88 R
a	

28

( 4-54 )

siendo:

Pa: presión admisible en Kg/orn2,

ancho de la cimentaci6n en pies,

R: factor de corrección que depende de la posici6n del nivel

de las aguas freticas y que puede obtenerse de las grfi

cas do la Fig. 4-44.,

,7,':-//,:\

1	 •--.

z
	

Fig.L.44

i1 valor de la presi6n admisible puede ser incrementado lineal-

mente, multiplic5ndoio por el factor ( 1 + z/B ), con un valor límite-

de dos cuando z/13 sea mayor que uno.

Jn el caso de arcillas, la presión admisible, puede calcularse-

mediante la expreci6n:
3

= 0.133 FJ ( 1 + 0.3 — ) en Kg/cm2	 ( 4-55 )
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Siendo B y L las dimensiones de la zapata y donde L>B.

Existe otro procedimiento gráfico para determinar la presi6n ad

misible en suelos granulares, en arcillas y en mezclas de suelos, que

viene indicado enla Fi g. 4-45-

288 Mecánica de Suelos
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RESEIS

VALORES DE 'N" EN LA PRUEBA DE PENETRACION NORMAL

Fig. 4-45
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PROC2)IMIJ14TO ANALITICO PARA DETERMINAR LA PRESION ADMI

SIBLE Y PROYECTAR LAS JIMENTACIONES

La d.eteruiinaoión de la presi6n admisible para el proyecto de u-

na oimentaoi6n sigue loe siguientes pasos:

1) Luego de haber realizado el análisis de capacidad de carga y ob

tenido el valor de la pr.esi6n adrnieible b se realiza el predeeño de -

la ojntentaci6n,

2) Se haoe un análisis del asentamiento para determinar si es o no

excesivo,

3) Se revisa el valor de la preei6n admisible para, de acuerdo con

los resultados de los análisis, reducir el asentamiento o mejorar la-

eoonornfa ( en el caso de que el asentamiento sea tan bajo que vuelva-

antieconmioo al proyecto ).

Para hacer estos análisis el ingeniero debe tener datos exactos

del suelo dabajo de la cimentaoi6n y de la estructura que se conatrui

rá sobre la oimentaci6n. Los datos del suelo iflcluyen la profundidad

y el espesor de loe estratos de quejo y roca, el nivel del agua Subte

rr4.nea y las popiedades fsicae de cada suelo, entre ellas su resa-

tericia y su compresibilidad. Si el dep6sito de suelo es uniforme, -

los análisis se basarán. , en las propiedades promedio de cada Material;

ej el suelo es variable le análisis se basarán en la peor combinaci-
6n de las propiedades del suelo Z11e se determinaron en los ensayos.

4. 10	 ACTO D20

1 factor de seridad de una cimentaojn P3, es la rasdn entre

la máxima capacidad de carca 	 y la presidn real en cimiento .
capacidad de carga admisible	 es la máxima capacidad de carga divi:
dida por el factor de eeridad mimó permisible

46

La pruién &Mt5ib1e p @ El l&	 leflt&6 j h fiS püodo §édr la.
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capacidad de carga admisible 1 y corrientemente es menor.

El factor de seguridad que so fije depende de la seguridad en—

cuanto alas condiciones del suelo, a las Cargas de la estructura y a

los riesgos q'e se correrían si se produjera una falla de capacidad -

de carga del suelo. Cualquier cambio que en el futuro se pueda produ

oir en el lugar, como la elevaoi6n del nivel frettioo o las excavacio

neo adyaosntes a laojmentaoi6n, den tenerse sri cuenta en la eoua

ci6n de la m&xima capacidad de carga o en su lugar incluirse en el -

factor de seguridad.

El factor de seguridad que se recomienda para construcciones -

temporales, en las que una falla pudiera ser inconveniente pero no de

sastrosa, ea . Para la mayoría de los casos de proyectos estructu

ralee, donde los datos del suelo y de las cargas son razonablemente -

exactos, se emplea un factor de seguridad de 2.5 para la carga perma-

nente y toda la carga ecoidenta:'. Si gran parte de la carga acciden-

tal no suele aplicarse, se permite un factor de seguridad mínimo de.2.

Cuando las condiciones son dudosas, un factor de seguridad de 4 es a-

veces una garantía.

PESO UNITARIO DL SUELO ()

Para el cálculo de la capacidad de carga, es necesario conocer-

el peso unitario de los diferentes estratos de suelo, en su estado na

tu.ral, de la zona donde se va a proyectar la cimentaoi6n, tanto de -

los estratos ubicados por encima de la ceta de oirnentacj6n como por -

debajo de ella. Este valor () deberá determinarse en el laborato

rio; sin embargo, a oontinuaci6n se presenta algunas tablas que dan -

el valor del peso unitario de diferentes tipos de suelos y que eerv-

rki como valores de referencia.

11
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Peso unitario

T/m3
•	 Tipo de suelo 

Sobre el. agua

	

Hmeda	 Saturada	 Sumergida

Arena suelta	 1.7	 1.9	 0,9

Arena media	 1.8	 2.0	 1.0

Arena densa	 1.9	 2.1	 1.1

Grava	 1.7	 2,0	 1.0

Grava arenosa heterogénea	 1.9	 2.1	 1.1

Arcilla semid.ura	 2.1	 1.1

Arcilla firme	 2.0	 103

Aroi1a blanda	 1.8	 0.8

Arcilla arenoso, firme o	 2.2	 1.2

dura

Arcilla arenosa blanda	 2.1	 1.1

Limo firme o duro	 2.0	 1.0

Limo blando	 1.9	 0.9

Aroilla orgnioa, limo y

cieno, no fibrósos 	 1.7	 .	 0.7

Turba	 1.1	 0.1

Tabla 4-12. Valores oaraoterstioos de suelos granula-

res y oheeivos -en P/m3.

Pipo de suelo	 N ( SPT )	 T/m3	 Condjoj6n

	

0-4	 1.1-1.6	 muy suelta

Arenas y gayas fjnal *	l0	 144 - 1.8	 Suelta

( suelos humedos )	 10 - 30	 1.7 - 2.0	 Media

	•° -59	 .	 1.7-- 2.2	 Densa

	

50	 260 : 243	 Mú«y de

	0- 4	 1.6- 1.9	 Blanda

Arcillas y limos	 4 - 8	 1.7 - 24	 Media

( suelos saturados ) 	 8 _3 2 	 1.9 - 2.2	 Dura

	

32	 2.0 -2.2	 muy dura



3' =B-2e	 ( 4-57 )
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CIN21TACION3 UON CARGA INCLINADA y/o FL(CENTRICA

lm	 1?	 '1	 1iiOrtiA	 hYRtiOI'

4.12.1.	 PCT0 D $ LA EMCEUTRICIDAD

Si la carga que act1a en el cimiento es excéntrica, el momento-

de volcamionto reduce la capacidad de carga de la cimentaci6n. Meyer

hof recomienda utilizar las mismas f6rmulas propuestas por 61 para el

caso de cargas axiales, pero reemplazando el valor de Ji por el de B':

rrni

En el caso de una cimentaci6n rectangular con carga excéntrica-

en las dos direcciones, el criterio anterior se aplica independiente-

mente a las dos d.inenoiones del cimiento.

Otro procedimiento, propuesto también por Meyerhof, para el c1

culo de la capacidad de carga de una zapata con carga excéntrica, es-

el siguiente:

Se determina la capacidad de carga de la cimentaci6n suponiendo

que la carga está centrada, y el resultado se multiplica por el fac -

tor de reducoi6n que corresponda, determinado en la Fig. 4-46.

e/li

e	 e'.uuicidj de L	 r. m

8 iii,:Iiki de la cimen taón

Fig. 4-46

.0

(J.

u

0.4

412.2.	 iFUCTO DE LA CARGA INCLINADA

fvleyerhof ha propuesto los factores de inclinaci6n para corregir

a los factores de capacidad de carga utilizados para el caso de carga
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axial. Estos factores (le inolinaci6n están dados por:
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i.	 i = (	
— 00 )2

O	
90

-	 i1	 ( 1	
OC)2

( 4 ....5 	 )

( 4-59 )

Estos rulineros multip1ioar.n a los respectivos factores de capa-

oidad , obtenidos de la Fig. 4-40.

También l4eyerbof propone que la capacidad de carga de cimenta

oiones con carga centrada, pero inclinada, debe determinarse asumien-

do que la carga está aplicada verticalmente y luego corregirse por el

factor R, obtenido de la Fig. 4-47.

Pi
= R

lO

0.8
o

0.6u

Suelo 50.4

Wti
Gran ares

3, Ijos

0.2 --
Suelos

t
G	 Densi	 -._ -

u-
0	 20 40 60 $090

Angula de lnclinucr de lo CO?90 con lo verticol

inclínacidn de lo clmentocio'n con la horizontal.

ig. 4-47

P

1.0 —'—• — — -- -
-- Suel e Cot	 ivQ

a:
0.8

Suel is Gro y ulares

0.6

0.4

02

LL	 o
0	 20	 40	 60 8090

AnºM be nclinocidn de

la corvo con la certicoL

4.12.3.	 CAPACIDAD DE CARGA BAJO FUERZAS EXCENTRICAS E INCLINADAS

Zapatas continuas, circulares o cuadradas.

Meyerhof ha propuesto la siguiente relaci6n a utilizar cuando —
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las cargas sobre zapatas continus 3st.n inclinadas j tienen una ex -

centricidad respecto al centrc.ide de la zapa t2. Fi.4-48..

/

=
zi e
	

cN + d 1 ,; V.f •N + á 7 irNi	 ( 4- . 6 o

Zapatas rectangulares

Para el caso de cimientos superficiales reotanulares sometidos

a la aoci6n de una carga exontrica e inclinada: 	
( 46

7
q =d ±ScN +d i 3 YD-N
o	 cccj	 o	 qq.q	 .fq	 7	 7

4.13.	 CIMENPACION SITUADA SOR UN TALUD

La determinao6n de la capacidad de carga de las omentaoiones-

desplantadas en terrenos inclinados puede hacerse con las fdrmulas:

Para zapatas ontinuas

= o 1	 +O. i Y?L q 	( 4- 62 )

Para zapatas cuadradas,

1.3 cN	 + 0.4 B Y N	 4-63 ).

Para conocer N0g hay que determinar el factor de estabjljdad. Fe

con la siguiente f.6rmula:
7z

Fe '

	

	( 4-64 )
o

siendo:

Y: poso unitario del suelo,



o: oohesi6n del suelo.

Los factores N y N se obtienen de 13 Fig. 4-499 usando las
wq

líneas llenas si z/B o o, y las punteadas si z/B 1.

Para enoontrar la capacidad de carga admisible se debe utili-

zar un factor de seguridad de 3.

291
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CAPITULO Y

ANÁLISIS DE CIMENTACIONES EN DIFERENPS TIPOS DE SUELOS

5.1.	 CIMENTACIONES EN ARCILLA O EN LIMO PLÁSTICO

5.1.1.	 CARACTERISTICAS IMPORTANTES DE LOS DEPOSITOS DE ARCILLA

Las arcillas pueden encontrarse en estados que varían de los co -

rrespond.ientes a las blandas normalmente consolidadas, a las duras pre-

oonsolidadas. Las arcillas preconsolidadas tienen frecuentemente cief so

tos estructurales seoundarios, oomo grietas y planos de resbalamiento,-

que influyen en su resistencia y compresibilidad, por lo que pueden re-

querir una investigaoi6n especial antes de proyectar.

La plasticidad de los limos puede deberes a un alto poroentaje de-

partículas en forma de lámina o a materia' orgánica, y tienen muohas de-

las óaraoterfstioas de las arcillas blandas y medias; por lo tanto el -

proyecto de las, cimentaciones en limo plástico se basa en consideracio-

nes semejantes a las que gobiernan las estructuras en arcilla.

La oapaoidad de carga depende principalmente de la resistencia del

suelo al esfuerzo cortante. El asentamiento depende principalmente de-

la compresibilidad de la arcilla, que está intimamente relacionada a su

historia de carga la compresibilidad, puede evaluarse oon mayor seguri-

dad por medio de las pruebas de oonsolid.aoi6n en muestras inalteradas

i algunos casos, puede estimarse la compresibilidad de las arcillas -.

blandas, oon suficiente preoisi6n, con los límites de Att erberg y la bu

modad natural, o mediante pruebas de ooneolidaoi6n en muestras completa

mente remoldeadas.

5.1.2.	 ASENTAMIENTOS

Para todos los tipos de cimentaciones sobre arcillas y limos plás-

ticos, los factores de seguridad deben ser los adecuados para evitar u-

na falla por capacidad de carga. Sin embargo, es igualmente importante

hacer una eetimaoi6n segura de la maguitud del asentamiento diferencial

que puede experimentarse en la estructura, aunque no se eoeda el valor

de la carga de seguridad. Si .l asentamiento diferenoial estimado es -
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excesivo, puede ser necesario cambiar la distribución o el tipo de ci-

mentaoi6n qtW se está considerando. En la mayor parte de los . casos no

se justífi9¿h un eletado grado de preoisi6n.

El inttodo general para calcular el asentamiento de un punto en la

base de una Setruotura, debido a la oonsolidact6n de.u.na delgada capa-

de arcilla ebnsta de cuatro pasos. El primero ea el cálculo de la pre

sión efeottv!& original p en el centro del estrato. El segundo ea el-

cálculo del incremento de presión Ap, producido por la oonstruooión -

del edificio4 directamente debajo del punto dado y a la mitad del espe

sor del estrato de arcilla. El tercero es la determinación de la com-

presibilidad de la arcilla.

Finalmente, se utilizan estas cantidades para el cálculo de la -

diaminuoi6n del espesor del estrato en el punto en ouestión. Si oua.v

te solamente una oápa delgada, se supone que el hundimiento de la su -

perficie ea ial a esta disminución de espesor. Si hay varias capas,

se realizan cálculos semejantes en cada una de ellas, y se suman las -

disminuciones del espesor de las diferentes capas abajo del punto.

El ctloulo de la presión original efectiva p , la determinación-

de la oompreaibilidad, el aumento en esfuerzo Ap y la dieminuoión del-

espesor del estrato de arcilla, se han desarrollado en el Capítulo 'II.

5.1.3.	 EVOLUCION DE LOS A3ENTAJtL1NTOS

La eouaoi6n	 e	 ( 5-1

S asH
l+e

o

permite oaloular el asentamiento máximo debido a la consolidación pri-

maria de un estrato arcilloso. La rapidez a la que ocurrirá el a8enta

miento, puede predecirse con bastante precisión, si se conoce el ooe -

ficiente de oonsolidaoión CV para la arcilla y la distanoia a los es -

tratos permeables.

En conexión con cimentaciones para edifioios, la rapidez del asen

tamiento no es frecuentemente de mucha importanoia, porque los daños -

ocurrirían eventualmente si los asentamientos diferenciales finales -

son mayores que los que la estructura puede soportar. Sin embar, o-

LI
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oasionalmete, es necesaria una estirnaci6n de la rapidez de consolida -

ci6n. De S$ta manera, si se ha dañado una estructura por asentamiento-

d.iferOnoial oreciente, deberá estudiarse si es necesario hacer obras de

reoimentaoiSn para detener el movimiento. Antes de emprender una opera

oi6n tan ooJtoea, es oonveniente oonooer el grado de oonsolidaoión que-

as ha prod.uO'ido. En alanos oseos, se han recimentado edifioioø oon

grandes gastos, cuando prá.ctiosmente ya habf a ocurrido la oonsolidacj6n

primaria. 0¡ eebiera conocido el grado de oonsolidac idn, se hubiera

sabido cric la reoimantaoidn ya no era necesaria.

A la ooneolidaoidn primaria puede seguir la secundaria, que puede-

ocurrir a rapidez casi oonstante durante muchos años, pudiendo en mu -

ohos casos llegar a ser exoesiva. Sin embargo, hasta ahora no existen-

medios completamente satisfactorios para estimar la rapidez de la oonso

lidaoi6n secundaria.

5.2.	 CIMENTACIONES SO3R ARENA O LIMO NO PLÁSTICO

5.2.1.	 CARÁCTERISPICAS I}i?ORTANTES Di LOS DEPOSITOS DE ARENA Y DE LI

MO.

Si el subsuelo en un solar está formado por arena, la cimentación-

puede resolverse oon zapatas, losas, pilas o pilotes. La eleooión de -

pende principalmente de la compacidad relativa de la arena y de la pos¡

ción del nivel freático. La compacidad relativa determina la capacidad

de carga y el asentamiento de zapatas, losas, y establece también la re

sistencia de los pilotes. La posición del nivel freátioo es importante

porque excavar bajo 41 requiere drenaje y aumenta el costo de La cimen-

tación. Sin embargo, también tiene una influencia apreciable en la ca-

pacidad de carga y en el asentamiento.

Loe limos no plásticos y sin cohesión tienen la mayor parte de las

características de la arena fina y por esta razón se considerarán en lo
general, como sin6nimoe a los dos materiales,

5.2.2.	 PROCEDIMIaTO DE PROYECTO BASADO W LA GRÁPICÁ PARA ZAPATAS -

SOBRE ARENA.

Como la permeabilidad de las arenas es lo suficientemente grande -
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para permitir el rápido ajuste a los cambios de esfuerzo, ea probable -

que el comportamiento de una cimentación en arena acuse la influencia -

de las cargas máximas . en vez del promedio de ellas a largo plazo. asta

oaraoterstiO& debe consideraras al elegir las cargas para las que de -

ben determinaras las dimensiones de las zapatas.

n el proyecto práctico de oimentaoiones, se acostumbra determinar

las dimensiones de todas las zapatas para la misma presi6n neta en el -

suelos excepto para unas cuantas que tienen que consideraras como casos

especiales. Si La preai6n de proyecto está influida por la presencia -

del aa freátioa, ea probable que la zapata más grande requiera la ma-

yor oorreo0i6n. Por lo tanto, debe determinarse la preai6n en el suelo

para la zapata que va a estar sujeta a la mayor carga de proyeoto.

Eligiendo la presión en el suelo para esta zapata sobre la base -

del valor promedio mínimo de N, el proyectista se asegura de que laza-

pata mayor, aunque esté situada en la parte más suelta del depósito, no

se asentará más de 2.5 cm. ¿1 asentamiento diferencial entre ésta y -

cualquier otra zapata, no puede exceder de 2.5 orn y, en realidad, rara-

vez óxoed.erá 2 orn. Un asentamiento diferencial de esta magnitud entre-

columnas adye.oeutea en las estruoturas ordinarias, generalmente se oon-

sidera tolerable.

Después que se han determinado las dimensiones de cada una de las-

zapatas más pequeñas, tornando como base la presión en el suelo elegida-

para la zapata mayor, se entra. en la fi. 5-1 con el ancho 8 y el valor

adecuado de D/B de oada una de las zapatas más pequeñas para comprobar

si la presión admisible en el suelo puede estar .gobernada por oapaoidM

de carga; ea decir, si el valor de 3 oorreapozide a la rama ascendente

izquierda de la ourva de proyeoto. Si corresponde, las zapatas deberán

ser rediseadaa con la presión menor. Deberá hacerse la corrección co-

rrespondiente por el nivel del aa freátioa al nuevo ancho de la zapa-

ta. La zapata cuyas dimensiones se rijan por capacidad de carga puede-

sufrir asentamientos menores de 2.5 Cm, pero no ea probable que el asen

tamiento sea menor clac 0.5 orn. Por lo tanto, él asentamiento diferenoi

al del edfOio todavía quedará dentro de loe lmitsa de tolerancia a

Ooatwnbrados.
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n el procedimiento .que se acaba de dasorioir, se toman en ouenta-

isa varjaoionee normalmente erátiosa en la oompaoid.ad relativa de los

depósitos naturales de arena. Si no existen tendencias apreciables de-

variación de los valores de N de una parte del solar a otra, sino sola-

mente variaciones err&tioaa, puede usares el prooediiniento sin modifica

oión. Por otra parte, si en el lugar se . apreoian varias zonas de prome

dio marcadamente diferente en SU compacidad relativa, debe dividirse -

primero en re giones en isa que pueda consideraras que isa propiedades

son razonablemente consistentes y deben determinarse separadamente las-

presiones de Las zapatas en cada re6n

En el desarrollo anterior se ha supuesto que el valor de N de la —

prueba de'penetraoión estándar da, cuando menos, una indicación aprozi-

mad.a del comportamiento de la arena t aunque las limitaotones son numero

sasi Sin embargo, la nayor fuente de error en el uso de los valores da

N, es que no representen en realidad los resultados de la prueba de pa-

netraoi6n estándar, hecha con el equipo estándar de acuerdo con' el pro-

cedimiento oorreoto

øMNAOIONS 9N 3UL0 USØ1P'M 3iiD g COLAPSO Y N 3ULOS

1PANSIVO8.

.3.1.	 0ON3ZDRACION$' NRÁUS

Algunos suelos, aunque se encuentran sujetos a cargas externas -

Oenetsnt.s presentagraMes cambios de volumen al cambiar •u contini-
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(¡o de agua. Las posibilidades se indican en la Fig. 5-2, que represen-

ta los resultados de un par de pruebas en el aparato para consolidación

en muestras inalteradas idénticas.

,a

Pasión (aaca/a Iog.)

1ig.	 Comportamiento del suelo en pruebas de oonsoliciación do

bies. a) Relaci6n entre la oquedad y la presión total en probe -

tas a las que no se les añade agua. •b) Relaoi6n con una muestra-

intica en la que se da acceso al agua y que augre colapso.

o) Igual que b) para muestra expansiva.

La curva a representa la curva e-log p en una prueba que se inició

oon la humedad natural, sin permitir absorción de agua. Las curvas b y

o, corresponden a pruebas en las cuales se permitió que la muestra ab -

sorbiera libremente agua bajo todas las cargas hasta el equilibrio. Si

la curva que resulta e-log p, como la curva b, queda por completo abajo

de la curva a, se dice que el suelo ha sufrido colapso. n las condi -

ciones del campo, a la presión p 1 y relación de vacíos e, la adición -

de agua produciría, por lo tanto, que la relación de vacíos disminuyera

a. 
e, 

con el correspondiente asentamiento Hxe1 / ( 1 + e ).

]ritre los suelos que se comportan de esta manera están los loes, -

las arenas arcillosas sueltas, en las que la arcilla sirve simplemente-

corno cementante, las arenas sueltas cementadas por sales solubles y al-

gunos suelos residuales que provienen del granito.

Inversamente, si al añadir el agua a la segunda muestra se obtiene

la curva o, situada enteramente arriba de la curva a, se dice que el
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Suelo se ha expandido. A una preai6n aplicada dada p la relación de -

vacfoe aumenta a e 1 ', y la elevación correspondiente del terreno es

Re / ( 1 + e ). Loe suelos que presentan este comportamiento en -

forma maroMa son usualmente arcillas montmorilonftioae con índices de-

plaatioid.ad elevados.

En el Osapo, la oarga externa sobre una cimentación aumenta, ordi-

nariamente, la presi6n en el suelo de p 1 a p 2 . 11 cambio en la relaci-

612 de •vaoO$ te que resulta del aumento de presión combinado con la a-

&ieidn de agua puede también determinarse del par da pruebas, como se i

lustra por la curva b para el suelo susceptible al colapso en la Fig. -

2.

En la pr.otioa, ouand.o menos dos factores oomplioan la aplioaoi6n-

directa de ]as pruebas de oonaolid.ación en pares ( conocidas oomo prue-

bas edom6trioaa dobles ) para estimar la magnitud del colapso o expon -

sión, Al primero de éstos es la imposibilidad virtual de obtener dos -

muestras id4ntioaa. El segundo factor, fundamentalmente el más impor -

tente es la lentitud oon la que puede cambiar el oontenid.o de agua en

el *ampo; en muchos casos, no se alcanza el equilibrio dentro de la vi-

da de la •atruotura. Por lo tanto, los valores de áe que se oaloulan-

con la prueba edom4trioa doble pueden ser mayores que loe cambios rea -

lea de la relación de vaoos abajo de la estructura.

5.3.2.	 FROYECPO DE CIMA0IO3 EN SUELOS OOLÁPSAI4S Si1COS

Las relaciones carga-asentamiento obtenidas en pruebas. de carga en

suelos oolapuables,ae ilustran en la Fig. 5-3. El oomportamiento di -

fiare 0012 las diferentes humedades naturales. Sin embargo, en todas

las pruebas, la relaoi6n ea aproximad.ameñte lineal a una presión orti-.

05	 a la que los lazos de ooheai6n entre las partfoulaa oomienaan a
or

romperse y'el suelo a trjturaree. A presiones mayores que 

p0, 

el au -

mento de asentamiento para un aumento dato de carga se hace mucho mayor.

Si la humedad natural es • relativamente elevada puede ocurrir una falla-.

a'bita por esfuérzo cortante, como lo ind.oan las curvas 1 y 2 en la

Fig. 5-.3. Si el oontenido de agua natural ea relativamente bajo, no o-

curTe una falla sttbtta; por el contrario, como lo demuestran las curvas
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5 y 6 9 el volumen del suelo situado directamente debajo 
del área oarga

da, simplemente disminuye al romperse los poros llenos de aire.

Carga. en tone'm2

'	

1

Figura b3 lsliidus de la prueba de carga estándar en depósitos de loes en Nclraska

lO lS

Si pueden tomaras medidas efeotivas para que no aumente la humo -

dad, las cimentaciones de zapatas o losas pueden dimensionarse, toman-

do oomo base los resultados de pruebas de carga en el campo o de prue-

bas de oompresi6n confinada, en las que no se permita que el agua en —

tre en contacto oon la probeta. 1l valor de p puede determinarse en
or

cada prueba por medio de una gráfioa semejante a la ilustrada en la -

Fig. 5-3.

En la mayor parte de las estruoturas ordinarias no debe permitir-

se qua la preai6n en el suelo eLoeda de p / F, en la que el valor -or

del coeficiente de seguridad F debe elegirse entre 2 y 3. Los asenta-

mientos diforenoialea y los totales de las cimentaciones bajo estas -

oirou.natanciaa, no excederán de los obtenidos en zapatas y losas bien-

proyectadas en arena. Aunque las presiones admisibles determinadas de

esta manera pueden ser relativamente bajas, usualmente permiten hacer-

un proyeoto eoon6mioo.
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5.33.	 QiMENTACIONS EN SUELOS WAÚSIVOS

El tárino suelos expansivos, implioa no solamente la tendencia -

e aumentar te volum* cuando aumenta ,el oontenid.o de aua, sino tambi-

én la diaminuoi6n da volumen o contracción si el agua se pierde.

De una manera general l el potenoia.l expansivo de un suelo se rela

atona con ág Ladioe de plasticidad. En la tabla 5-1, se indioan va -

rica grados de oapactdad expansiva y 108 intervalos correspondientes -

del Indios de plaatioiiad.

Pable 5-1. Relación entre el potencial de expanei6n del suelo

y e] Indico de plasticidad.

Potencial de expansión	 Indios de plasticidad

Bajo	 0-15

Medio	 10 - 35

Alto	 20-55

Muy alto	 35 o más

El hecho de que un suelo con elevado potencial de ezpanai6n, se -

expanda en la realidad, depende de varios factores. El de mayor impar

tanota ea la diferencia entre la humedad de campo en el momento de la-.

oonstrucoi6n y la humedad de equilibrio que se alcanzará finalmente -

con la estructura terminada. Si la humedad de equilibrio es considera

blomente mayor que la humedad de campo, y si el suelo tiene una ele~

da óapaoid.ad de expanai6n, puede ocurrir esta en alto grado, evidenoia

da por el levantamiento del suelo o la estructura, o por el desarrollo

de grandes presiones de ezpanei6n. Si la humedad de equilibrio as más

baja que la humedad de campo, el suelo no se expandirá, eino,por el-

contrario, se oontraevá.

	5.394.	 MAL C(PORTP1MIENT0 DEBIDO A LA EXPANSION

Lee oonaeauenoiaa más perjudiciales de la expanai6n son más palpa

blós en las localidades áridas y semiárid.aa, debido a que la humedad -

de los suelos cerca te la superficie ea normalmente baja a causa de la

evporaoi6n. Sin embargo, aín en esas 1ooaldades 9 usualmente hay ea-
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taciones lluviosas, durante las cuales la preoipitaoi6n

vaporaoi6n. En oonseouenoia, en una zona cuya profundidad\xíe de al./

gunos centímetros a posiblemente 6 m, segn la localidad, el

expande y se oontrae de acuerdo con un oiolo anual.

La profundidad de la variaoi6n estacional de humectad puede api-e -

oiarae en algunos lugares, inspeccionando pozos de gran diámetro. En

la zona de variación, el suelo tiene una estructura en forma de bloque

y loe fragmentos presentan juntas de resbalamiento. Abajo de esa zona,

la estruotura es maoiza e intacta y las juntas de resbalamiento son ra

ras.

En la Fig. 5-49 se ilustra el daño típico a una estructura apoya-

da en zapatas. El piso interior apoyado en el suelo gradualmente se e

leva, toma la forma de un domo irregular, y se agrieta. La aroilla ex

pansiva bajo el piso ejerce presión tanto lateral como verticalmente.

Por lo tanto, molina los muros de las zapatas hacia afuera, lo que -

produce el agrietamiento de loe muros exteriores de la estructura, es-

pecialmente en las esquinas. Ya que para producir grandes desalojami-

entos, ea necesario bastante tiempo, los efeotoe perjudiciales pueden-

no aparecer inmediatamente después de la oonstruooión, sino al cabo de

varios aíoe.

Techo

(a)

Lasa de piso

Suelo
Suelo

i,ui/lerado
	 expandido

Fig. 5-4

5.3.5.	 PROYECTO DE CIMENTACIONES EN SUELOS EXPANSIVOS

Pueden usarse tres métodos generales para reducir o para evitar *

los efectos de la expansi6n. Estos son aislar la estructura de lbs ma

teriales expansivos; proyectar una estructura que soporte sin daño la-

u
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epanaión y la eliminacIón de la expansión. 3e utilizan los tres pro-

cedimientos, ya sea aisladamente o en combinación, pero el primero ea-

el más difundido.

Como los suelos expansivos son usualmente firmes y no contienen a

gua libre, frecuentemente son un excelente terreno en el que pueden ha

ceras perforaciones para desplantar pilas a profundidades abajo de la-

zona de cambios estacionalea. Donde los problemas de expansión sean

agudos, es frecuente, incluso para apoyar viviendas familiares, cons

truir pilas hormigonadas en el lugar, que terminan en campaías y fun —

donan como anclas, en materiales que no están sujetos a movimientos —

estacionales importantes. El hormigón con el que se llenan las perfo-

raciones se refuerza en toda su longitud, incluyendo el tramo en campa

na, debido a que el suelo situado arriba, probablemente produzca una —

subpresión y oree fuerzas de tensión en las pilas. Las pilas se unen-

a contr0trabea de hormigón armadOj que, a su vez, soportan toda la es —

tructura, inoluyendo los pisos. Como la presión del suelo expansivo —

contra el leoho inferior de las oontratabea, o contra loa pisos en con

tacto con 11 1 finalmente produce grandes fuerzas hacia arriba, deberán

dejaras dispositivos para evitar el contacto o para eliminar la trans-

misión de fuerzas de compresión cuando se produzca la expansión. este

requisito, usualmente se satisface empleando moldes de cartón o de o —

tro material quebradizo, sobre el cual se pueda colar el hormigón, pe-

ro que se rompa a cargas solamente un poco mayores que el peso ¿el con

óroto fresco. Los detalles de este proyecto se muestran en la Fig. 5-

r),

mateo

- Contrariaba le coite/reto rclsrnjdo

1 s,taoae hh,o

Zona clv ça'tcbins
estaco/tajas

jM lid

(b)

Fig. 5-5
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5.4 9 	CIMENTACIONES EN SUELOS HEPEROGNEOS

544010	 INTRODUOCION

La mayor parte de los subsuelos son o estratos definidos o elemen

tos má4 o menos lentioulares. Algunos oomponentee del dep6.íto pueden

ser materiales bastante resistentes e incompresibles, mientras que o -
tros pueden ser relativamente .débiles y compresibles. Apoyándose en -

la información preliminar, como la de loe sondeos de exploraoión, 005-.

binada con las pruebas de penetraoión estándar y pruebas sencillas de-
laboratorio, es posible decidir si algunas partes del subsuelo son su-
ficientemente fuertes e inoompresiblea para no requerir más estudio.

La at.noión puede oonoentrarse entonces en las zonas más débiles o cos
preeibl.s.

La tarea principal del proyectista, antes de que pueda. elegir el-
tipo Meousdo de cimentación, consiste en determinar la influencia de_

elementos que se consideran débiles. En general, seto puede haoerse -

oaloulsnd,o loe esfuerzos en el subsuelo, en la euposioión de que es u-.

niforme y •l4etio0. Después de haber evaluado las propiedades fisicas
dl lo9 materiales dudosos, apyándoae en loe datos de exploración, pus
de determinare, la capacidad de datos para resistir los esfuerzos sin-
fallar ni deformare* excesivamenteo El resultado de esta inveetigaci~

da usualmente ea suficiente para permitir la 0e1eooi6n del tapo de Ojí.

meutaeión adecuadoe øoaaion&lmente, pueden ser necesarios prooedimjen

tOs de exploraci6n más elaborados y pruebas en el. suelo, para obtener-
la base de una buena deoisj6n0

5.4.2.	 ESTRATOS BLANDOS SOBRE ESTRATOS

Cuando la parte superior del subsuelo está compuesta de gúeloe

bl&og o sueltos, el carácter inadÓouád.o de los materiales normairnen..
te se evidente y rara vos paa inadvUri ida la asOeuiad dé proporc,ó -

nar Si apoyo adeQuado. La decisión prinoipal es si puede O no usar
una oisentaojón a base dé zapatas. soto puede deterinai.se oáioulanáO
la oapaida& d.c oa	 ádiaib1é dél material superior, en la euposioi_.
6n de que se etieñdó a gran profunj&ad, y e isaníiió el asóntasténto
pae 5 próduoirfa .pr la coñeolittaci6n de ia parte blana&eldepal ¡
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Si la carga de seguridad calculada es demasiado pequek, o el a-

sentsiento demasiado groad., las zapatas quedaran fuera. 4.. eonaide-

raci6n. 0a alternativa sarf a usar ooao apoyo pilotos o pilas. Otra

poeibi]ida4 es reducir por eoavaoi6n el exosso de carga sa el subsue

lo y coas ~ una oimentaci6n flotante.

.4.3, 10TUTO CPLCTO ?IRJIE SOBRE DEPOSITO BLANDO

Las oeaoeouonciaa de la preaenoia de un d.ep6sito bleMo a alguna

profuadidal abajo de estratos firmes, no son tan evidentes coso las -

de los estratos blando, a poca profundidad.. Si el depdsite firme es-

relativaste delgado, las sapatae o las losas pueden ejercer sufici-

ente pr.ssi4n para hacer fallar al suelo blando subyacente. Aun .i la

capa firmø superior ea lo sufioientemente gruesa ooao para evitar es-

te tipo Le talle" el asentamiento de la estruotura debido a la conso-

lidaóidn . 1 depd.ito blando puede ser ezoesivo.

31 fior de seguridad contra falle a través de la costra firme,

puedo eeti$ars* eáaervad.orasente determinando las presiones en la -

frontera superior del estrato blando. La preeidn máxima no debe azoe

dar a la ospaoidad de carga e4aisiblo del material blando, determina..

da por 194 prooadiaientos estudiados en oapttulos anteriores.

Si la. sapatas están muy separadas y el estrato firme •s extrema

demente delgado con respecto al ancho de las misma., el esfuerzo en -

.1 lecho superior del suelo blando puede disminuirse mucho aumentando

el tsmao Le las zapata.. Por otra parte, si las zapatas as colocan-

relativamente juntas y .l estrato firme se oomparativaments russo, -

la Listribuoidn de prssidn en .3. lioso superior del estrato blando no

puede alteraras radicalmente oasb.anto la presida Le contacto.

Ads ouanLo no ae *osas la carga da seguridad en .l suelo blando

us está debajo del •otrato tiras, •l asentamiento de una lapita e Lo

as puede sor ezoesivo * Al odleulo del asentamiento puede hacerse por

les proosdUiientoa ya ¿escritos en ooa.xi6n *en les estratos Le sroi-

ii confinados.

Si el asentamiento es3eu3ad.o no es exoesivo y si el estrato fin-

e. 
95 

lo sufioisnbsmsMe rucio para impedir una falla por falta de
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capacidad de carga, las cimentaciones pueden proyectarse como si el de

p6aito blando no estuviera presente.

5.4.4. *ÁNPOS DUROS Y BLANDOS ALTERNADOS

Si el d.ep6aito oontiene varios estratos débiles, pueden hacerse

cálculos 40 capacidad de carga y de asentamiento para cada uno de e -

lbs. Si la estructura no puede apoyarse en zapatas desplantadas cer-

ca de la superficie del terreno, pueden usarse pilotes o piles para -

transmitir las cargas a uno de los estratos firmes a suficiente profun

didad para que proporcione una oimentaoi6n satisfactoria. Esta profun

didad puedó determinarse tomando como base los resultados de los oí lcu

los. Laeeoci6n entre pilotes y pilas, o del tipo de pilote que debe

usarse, depende de la dificultad que pueda experimentarse al hacer el-

hincado a través de los estratos firmes sobre el estrato de apoyo. La

profundidad de hincado de los pilotes en estos d.ep6sitoa 9 rara vez pue

depredeo.aae con preoisi6n, y las conoluciones a que se llegue deben.-

consj.deraree como provisionales, hasta que se hayan hincado efeotiva -

mente los pilotes.

La exoavaoi6n para compensar parte o todo el peso de la estructu-

re puede permitir la oonstruoci6n de una lose de oimentaoidn. Esta al

ternativa debe oonsid.erarse al analizar el uso de pilotes o pilas.

5.5.	 CI)IENPACIONES SOBRE ROCA

5 , 5 .1.	 BASES PARA EL PROYECTO

Como la mayor parte de las rocas intactas, sin meteorizar, son -

más fuertes y menos codipresibles que el concreto, la deterininaci6n de-

las áreas de apoyo adecuadas o de las presiones admisibles sobre estos

materiales, ea ouesti6n de rutina y hasta puede ser innecesaria. Sin-

embargo, las masas de roca intaota, sin zonas meteorizadas, juntas u o

trosdefeotos, se encuentran . s6bo en raras ooasiones. La existencia o

la booalizaoi6n de defectos espeofficos permanece a menudo deeoonooida

hasta que la roca queda al deaoubierto por la exoavaoión, o hasta que-

ocurre un comportamiento imprevisto de un pilote durante su insta].aoi-

6n. Debido a que las incertidumbres de este tipo son inherentes a las
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oiuientaoiones en roca, la funoi6n principal del proyectista es elegir

un tipo de cimentación que pueda adaptarse o modificarse para satiafa

ocr las diferentes condiciones más susceptibles de presentarse y ele-

r las mo44.fioaoiones adecuadas cuando se conozcan las condiciones -

reales.

En las cimentaciones sobre roca, el asentamiento no suele ser u-

na limitaoi6n para el diseño, pues dada la rigidez del material, sue-

le ser completamente despreciable. La resistencia del material al es

fuerzo cortante tampoco suele ser oondioi6n crítioa en una roca, con-

sidera masiva. Loa problemas emanan de dos fuentes; por un lado de -

los defectos, tales como grieta o fisuras, que le roca pueda tener -

y por otro, de loe altos esfuerzos que soporta la estructura propia -

¡ente dicha que constituye la oimentaoi6n, emanantes de las altas pre

siones de contacto que se toleran.

La resistencia de una roca suele obtenerse de una prueba de oom-

preei6n simple o suele estimarse, y luego calcular o m q / 2. Con -

este valor de o, la capacidad de la roca puede calcularse con alguna-

de las teorías de capacidad de carga indicadas en el capítulo IV, uti

lizando una expresi6n del tipo q c N. Una vez calculada la capa-

cidad de carga a la falla, puede usarse un factor de seguridad del or

Ion de 3 para obtener la capacidad de trabajo.

Uno de loa problemas pr44tiooa que puede presentar la roca como-

material de cimentaoi6n es que se presente en un manto inclinado, so-

bre el que haya peligro de que deslice la oimentaci6n. Esto puede o-

ourrir cuando la inolinaoi6n de la roca sea mayor que 30 grados, has-

ta cuyo límite puede decirse que las normales precauciones de cena -

trucción para lograr una buena adherencia entre la roca y el concreto

de los elementos de oimentaoi6n, bastan para prevenir el peligros En

inclinaciones mayores debe reourrirae a anclajes, escalonamientos e i

deas similares que combatan el riesgo de deslizamiento.

Si la roca sobroyace a suelos bledos, debe tenerse en ouenta -

que la d.eformaoi6n de datos puede afectar a aquellas; el riesgo de -

que la capa de roca falle por flexi6n puede analizase oon las técni-

cas que sirven para diseiar un pavimento rígido.



o) Situación Inconveniente pro-
dudo de exploración d.t.c-
tiio$O

b) Anclaje para prevenir desli-
zamiento

/\7
(	 <—,--,.---2Vv7

La,,En roca agrietada, fisurad.a o juntead.a, han de ser las z

débiles las que limiten las cargas de diseño a emplear en un 	 /

do y, en estos casos, conviene elevar el factor de seguridad que se u

tilioe a valores del orden de 5 o aún mayores.

Un riesgo de importancia por su frecuencia en ciertos tipos de —

rocas oomo calizas, ea la presencia de oquedades, o cavernas dentro —

de la profundidad que afecta la oimentaoi6n y bajo ella. Siempre de-

berá explorarse convenientemente el terreno de oimentaoi6n para exolu

ir esta posibilidad. Si las cavernas existen y su techo ofrece peli-

gro de no sustentar la oimentaoí6n, será necesario oorregir el defec-

to, rellenándolas o prolongando la oimentaoi6n hasta su piso.

También exige cuidado el colocar un cimiento en un corte o talud

de rooa, espeojalmente si las grietas o juntas que ésta pudiera pre —

sentar tuviesen un echado haoia el corte o talud * Fin casos como do —

tos, el uso de banderillas metálicas de anolaje ha sido de utilidad.

1n la Fig. 5-6 se presentan gráficamente algunos de los proble —

mas frecuentes en cimientos sobre roca, con algunas soluciones usadas

en la práotioa.

SUELO BLANDO
c) Folia por flexión o causa de

la cadencia de un suelo blan-
do subyacente o una capa de
roca

dJ Cimentación en talud, con
echado desfavorable ilus-
trando el uso de banderillas
de anclaje

Fig. 5-6
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