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2 1.1. Introduccién general

1.1. Introduccién general

La mecénica de suelos y la mecéanica de rocas son ciencias relativamente jévenes que se originan sélo
a mediados del siglo veinte. Son esencialmente ciencias experimentales, es decir, que se han desarrollado
a partir de la observacién, la medicién, la comprensién de los fenémenos, la modelacién y la definiciéon
de acciones cuyos resultados pueden ser observados, medidos y analizados.

Similarmente a lo que ocurre en otras dreas de las ciencias, los mecanicos de suelos o de rocas no
tienen acceso a una descripcion perfecta de los materiales de los cuales deben ser capaces de predecir
su comportamiento. En efecto, el suelo de un determinado lugar no es ni perfectamente homogéneo
ni estd uniformemente distribuido en capas regulares. Por lo tanto, el ingeniero geotécnico debe ser
capaz, en primer lugar, de reconstituir el contexto general del problema al que se ve enfrentado antes
si quiera de comenzar a desarrollar un solucion.

En consecuencia, el desarrollo de un proyecto de ingenieria geotécnica requiere de diversas compe-
tencias (Magnan, 20004):

= Conocimiento del tipo de situaciones que se pueden encontrar en la practica a fin de identificar
y caracterizar el problema a resolver

= Familiarizacion con los procedimientos y técnicas de construccién, asi como sus dominios de
aplicacién, a fin de guiar el proceso de célculo/diseno y de comparacién de posibles soluciones

= Comprensién de los fenémenos fisicos y mecanicos que permitirdn predecir el comportamiento
del suelo antes y después de la ejecucién de la obra

Si bien la experiencia es fundamental para la préactica de la ingenieria geotécnica, el aprendizaje
adecuado de las nociones fundamentales ligadas tanto a la observacién como al calculo y al disefio
facilitan la adquisicién de dicha experiencia.

1.2. Aspectos generales del comportamiento mecanico del suelo

En cualquier cuerpo o mecanismo, cambios en el sistema de carga induciran movimientos. Una
variacion de fuerzas modifica el campo de esfuerzos internos que debe estar en equilibrio con el sistema
de cargas. Los desplazamientos alteran el campo de deformaciones que debe ser compatible con las
caracteristicas del material. Estos dos requisitos: equilibrioy compatibilidad son universalmente validos.
Las relaciones entre esfuerzos y deformaciones (o fuerzas y desplazamientos) estan controladas por las
caracteristicas del material.

Existen diversas ramas de la mecédnica que dependen del tipo de material, del tipo de problema
y de las hipétesis formuladas. Algunas de las ramas principales de la mecdnica se muestran en la
FigllTl La mecéanica de cuerpos rigidos estd asociada a mecanismos donde se asume que los distintos
componentes son rigidos e indeformables. En la mecanica estructural las deformaciones estan inducidas
principalmente por la flexion en vigas y columnas. En la mecénica de fluidos se estudia el flujo de fluidos
a través de canales, tuberias, etc. En la mecénica de medios continuos el objetivo es determinar los
campos de deformaciones y esfuerzos al interior de materiales que se asumen razonablemente continuos
(no fisurados o con discontinuidades). En la mecédnica de medios discretos se busca la respuesta del
conjunto de granos a partir del comportamiento individual de cada grano. Si bien todas estas ramas de
la mecénica estan relacionadas con la mecénica de suelos, la mayor parte de la geotecnia estd asociada
a la mecanica de medios continuos y la mecdnica de cuerpos rigidos. No obstante, en la actualidad
existe mucha investigacién en mecénica de suelos basada en la mecénica de sistemas discretos (Dubois
and Jean, 2001).

La relacién entre esfuerzos y deformaciones estan controladas por las propiedades de los materiales.
Si el material es rigido, no existen deformaciones y sélo habra movimiento si el cuerpo es un mecanismo.
En caso contrario, el material puede experimentar contraccién/extensiéon o distorsién. La Fig[Zal
muestra un elemento de un material de volumen inicial V{y sometido a una compresién isotrépica o.
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(a) Mecénica de medios continuos (b) Mecénica de medios discretos  (¢) Mecénica de cuerpos rigidos

(d) Mecéanica estructural (e) Mecénica de fluidos

Figura 1.1: Ramas de la ingenierfa mecénica relacionadas con la ingenierfa geotécnica (adaptada de
Atkinson, 2007)

La relacién entre la compresién o y la variacién de volumen se presenta en la FiglL2d La pendiente
de dicha curva, es el médulo de deformacién volumétrica K (bulk modulus) y su reciproco, = %, la
compresibilidad del material. De acuerdo a la evolucién representada en la figura, el material disminuye
de volumen progresivamente con el aumento de ¢ mientras que K crece.

Similarmente, la FiglL2D muestra un elemento de un material sometido a un esfuerzo de corte 7.
Dicho esfuerzo induce una distorsién angular . Al contrario de lo que le ocurre al material sometido a
compresion, el esfuerzo de corte induce fundamentalmente un cambio de la forma del material méas que
una variacion de volumen. En el caso general, un material estarda sometido a una situacién combinada
de confinamiento y corte. La FiglL2dl muestra la respuesta del material ante el esfuerzo de corte. La
pendiente de dicha curva es el médulo de corte G y en este caso tiende a disminuir a medida que
crece. En este caso, el material alcanza un esfuerzo de corte limite 7; y contintia deformandose. Este
es el limite de resistencia al corte del material.

Los médulos de rigidez K y G pueden relacionarse a la variacién de esfuerzos y deformaciones a
través de:

do dr
K=— ; G=— (1.1)
dey dy
donde g, = ATOV es la deformacién volumétrica. Si el material es lineal eléstico e isotrépico, G y K son

constantes bajo carga/descarga, independientemente del nivel de deformacién del material.
Existen dos teorfas basicas con respecto a la resistencia al corte del material 7; a gran deformacion:

» 7y = c : el material es cohesivo y la resistencia limite al corte es una constante

» 7y =o0p=otan¢ : el material es friccional y la resistencia al corte es proporcional a la presién
de confinamiento o a través de un coeficiente de friccién g o un angulo de friccion ¢

Veremos que ambas teorias son aplicables a la mecanica de suelos, pero en circunstancias distintas.
Los valores de los médulos K y G asi como la resistencia la corte 7; dependeran del tipo de material,
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Figura 1.2: Compresién y distorsién (adaptada de [Atkinson, 2007)

del confinamiento, de la temperatura y de la velocidad de carga (materiales viscosos). Veremos también
que las caracteristicas esenciales del comportamiento del mecdnico del suelo son las siguientes:

1. Las cargas externas y la presién del agua (presion de poros) interactiian para producir un estado
de esfuerzos efectivos que controlan el comportamiento del suelo

2. El suelo es compresible, ocurren cambios de volumen debido a la redistribucién de los granos
que alteran la disposicion de los espacios vacios

3. La resistencia al corte es de origen friccional, por lo tanto crece con el aumento de los esfuerzos
normales y por lo tanto con la profundidad en el terreno

4. En general la resistencia del suelo disminuye con el incremento de la presion del agua intersticial,
asi como con el aumento del contenido de humedad

5. La compresién o distorsion del suelo no se recupera completamente a la descarga, por lo que el
suelo es un material esencialmente ineldstico. Este efecto es una consecuencia de la reorganizacion
de los granos bajo carga

1.3. Problemas tipicos en geotecnia

Los cuatro casos més tipicos de problemas geotécnicos se ilustran en la Figll3l Las mayor parte
de las otras situaciones son variantes o combinaciones de estos cuatro casos.

Los problemas maés frecuentes en geotecnia son los problemas de fundaciones superficiales o pro-
fundas (Figll3al). Se denominan fundaciones superficiales aquellas que se ubican sobre la superficie del
suelo a poca profundidad. Las fundaciones profundas transmiten las cargas provenientes de edificios u
obras de arte a capas de suelo més profundas. Los criterios béasicos de diseno de fundaciones estan aso-
ciado a los asentamientos admisibles de la estructura soportada y a la estabilidad. La inestabilidades
estdn asociadas a problemas de deslizamientos, asentamientos excesivos o rotaciones. Las variables
bésica de diseno son la carga V', su dimensién B y la profundidad D. Ademads de las cargas y la
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Figura 1.3: Obras tipicas en geotecnia (adaptada de m, M)

geometria, la técnica de construccién también puede jugar un papel importante en el comportamiento
de la fundacion. Por lo tanto, el diseno debe incorporar las caracteristicas de la técnica de construccion
que se seguird. Un estudio presentado por m ), correspondiente al andlisis de més de 250
incidentes en fundaciones en Europa, mostré que las mayores causas de siniestros estdn ligadas a:

» Asentamientos diferenciales (31 % de siniestros): cargas no uniformes, fundaciones a profun-
didades distintas, asentamientos inducidos por la construcciéon de un edificio nuevo, suelos het-
erogéneos, suelos altamente compresibles, mala ejecucion, vibraciones y deslizamientos de terreno

» Dartlos debido al agua (21 % de siniestros): disminucién de la resistencia mecénica del suelo debido
al agua, erosiones, variaciones heterogéneas del contenido de humedad

» Errores o falta de cdlculos (14 % de siniestros)
» Excavaciones (13 % de siniestros)

Las restantes, fueron situaciones excepcionales. En mas de la mitad de los casos, los trabajos
fueron ejecutados sobre la base de un reconocimiento deficiente del suelo, lo que pone de manifiesto
la importancia de un adecuado estudio de las condiciones del terreno.

Los taludes (FiglL3H) pueden ser de origen natural por erosién, o bien de origen humano debido
a excavaciones o rellenos. La falla de un talud se manifiesta por el desprendimiento (generalmente
rapido) de una masa de suelo que puede ser de unos pocos metros cubicos, hasta millones decenas de
millones de metros cubicos. En la mayor parte de los casos, se puede estudiar como el deslizamiento
de uno o varios bloques rigidos sobre una superficie de falla. El desafio para el ingeniero geotécnico
consiste en definir la superficie de falla existente o potencial, en la eleccion de los pardmetros de
resistencia sobre la superficie de falla y en la definicién de los factores que pueden desencadenar el
deslizamiento. Las variables bésicas de diseno son el dngulo del talud ¢ y la altura H.

Cuando un talud es demasiado profundo o demasiado empinado para sostenerse por si mismo, se
requiere una obra de contencién (Figl[3d). Se distingue normalmente entre las obras de contencién
esbeltas (cortinas, paredes o pantallas) y las obras de contencién mas masivas (muros cantilever o
gravitatorios). La inestabilidad de una obra de contencién esbelta estd asociada a la flexién del elemento
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estructural o a la rotaciéon del conjunto suelo-estructura. La estabilidad de estas obras esbeltas se
garantiza a través del empotramiento de parte de la estructura en el suelo (ficha) y por medio de
elementos mecanicos de anclaje al suelo. En el caso de muros, las inestabilidades estan asociadas
al volcamiento, deslizamiento, punzonamiento o a la degradacién de su estructura debido a acciones
externas. En el caso de obras de contencién, las variables béasicas de diseno son la altura H, la longitud
de empotramiento D, junto con las caracteristicas de resistencia y rigidez del elemento estructural y
de los eventuales anclajes.

La construcciéon de caminos y de otras obras de infraestructura involucra la extraccion de grandes
volimenes de material y la ejecucién de terraplenes. Junto con los diques y las presas, constituyen
una area de la geotecnia donde el suelo y las rocas son los materiales de construccién y no un material
natural que se debe utilizar sin poder controlar las caracteristicas de sus propiedades mecéanicas. Por
ejemplo, una presa de tierra de un embalse debe ser estanca y estable. En este caso, uno de los
mayores problemas es el flujo de agua a través de la obra, asi como por debajo o por los costados
(FiglL3d)). Durante la construccién o explotacién de la presa, pueden ocurrir inestabilidades asociadas
al deslizamiento del cuerpo de la presa, o al deslizamiento parcial de los taludes que la conforman.
Los flujos de agua preferenciales al interior de la obra pueden erosionarla internamente induciendo la
falla. En efecto, el disefio de presas de tierra es uno de los problemas mas complejos de la ingenieria
geotecnica.

1.4. Factores de seguridad y carga

Existe una serie de fuentes de incertidumbres en cualquier andlisis en ingenieria estructural o
geotécnica: en la prediccién de las cargas (sobre todo las vivas), en las simplificaciones asociadas a
las teorias adoptadas para el comportamiento de los materiales, en las caracteristicas de resistencia y
rigidez de los materiales. Para considerar todas estas fuentes de incertidumbre, se aplican una serie de
factores de seguridad en el proceso de diseno, ya sea parciales o globales. Como cualquier otra ciencia
aplicada, en geotecnia existen importantes fuentes de incertidumbre como por ejemplo la variabilidad
natural de las propiedades de los materiales en el terreno y la simplificaciones tedricas necesarias debido
a la complejidad de los fendmenos naturales. Sin embargo, la mayor parte de los problemas practicos
de ingenieria geotécnica pueden ser resueltos sobre la base de teorias razonablemente sencillas.

Qa Qu
‘ 1
S %
|
I
BN Pl |
~ I
|
|
0y
(a) Carga sobre una fundacién su- (b) Curva de carga/asentamiento

perficial

Figura 1.4: Factor de seguridad y de carga de una fundacién superficial (adaptada de [Atkinson, [2007)

Uno de los criterios basicos de diseno consiste en que una obra no colapse en su estado iltimo.
No obstante, para muchas estructuras y especialmente en fundaciones, los criterios de diseno estan
orientados a limitar los movimientos o asentamientos. A modo de ejemplo, la Figl[4 muestra el
asentamiento 0 de una fundacién superficial bajo una carga vertical V. La curva de la FigllL40
muestra la carga de colapso V. y una carga sequra Vi que es alrededor del 80 % del valor de V,, es
decir, con un factor de seguridad Fs de 1,25. En dicha curva, aparece también una carga admisible V,
asociada a un asentamiento muy pequeiio. Entonces, la carga segura V; se obtiene a partir de la carga
de colapso V. de acuerdo a:
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1
Vo= gV (1.2)
En geotecnia, los valores usuales del factor de seguridad Fy oscilan entre 1,25 y 1,5, dependiendo
de las consecuencias de la falla y de las incertidumbres del anélisis (en las cargas y en los pardmetros

del suelo). La carga admisible V, se obtiene segin:

Vo=1LsVe (1.3)

donde Ly es un factor de carga. Los valores usuales de Ly varfan en geotecnia de i a %, dependiendo
de la sensibilidad de la obra a los movimientos y asentamientos, asi como de la incertidumbre en la
determinacién de las cargas y en los parametros del suelo.
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10 2.1. Introduccién

2.1. Introduccion

El suelo se ubica en las capas superficiales de la corteza terrestre y es basicamente producto de
la accién del clima y el tiempo sobre las rocas. En efecto, el suelo es roca descompuesta por accién
de las diferencias de temperatura, de corrientes de agua, de la gravedad, de la erosién por el viento y
del ambiente. Sobre la roca, el suelo puede tener desde cero a cientos de metros de profundidad. En
efecto, una de las grandes dificultades en geotecnia radica en la interaccién entre la exploracién del
sitio y el cdlculo/diseno de obras. En ese sentido, la calidad de un andlisis dependerd fuertemente del
grado conocimiento del terreno.

Las propiedades del suelo y su distribucién en el terreno dependen de forma importante de sus
origenes geoldgicos, por lo que el ingeniero geotécnico requiere algin grado de conocimiento en geologia.
Ademads, en mecdanica de suelos es fundamental ser capaz de describir el material antes de pasar a
un estudio de comportamiento mecanico o fisico. En este capitulo abordaremos la problematica de la
descripcién del suelo. Para ello, comenzaremos con ciertas nociones bésicas de geologia y continuaremos
con una descripcién cualitativa y finalmente cuantitativa de los principales tipos de suelo.

2.2. Elementos de geologia

La geologia juega un rol esencial en la aplicacion de la mecanica de suelos y rocas. Es una disciplina
muy basta, que si bien no es el objeto fundamental de este curso, es muy importante para la Geotecnia.
Por lo tanto, presentaremos sélo algunas nociones esenciales que ilustran el vinculo entre el suelo y su
entorno en la definicién de las estructura de suelos naturales.

Corteza

Figura 2.1: Estructura general de la Tierra (adaptada de |Atkinson, 2007)

La ingenieria civil interactia superficialmente con el globo terrestre: algunos metros en el caso de
fundaciones superficiales, algunas decenas de metros en el caso de fundaciones profundas, excavaciones
profundas o tineles urbanos, algunas centenas de metros en el caso de excavaciones en masivos rocosos
(tuneles, galerfas, etc.). Estas obras representan sélo la parte superficial de una corteza terrestre, que
a la vez corresponde a una infima parte del globo terrestre (FiglZdl). Bajo la corteza, se ubica un
manto de material pldstico fundido, por el cual se mueven las placas que conforman la corteza. Los
movimientos relativos de las placas tienen por efecto levantar ciertas zonas de la corteza, originando
montanas. Luego, el material superficial de la corteza evoluciona bajo efecto de la gravedad y el
clima (temperatura, precipitaciones, vientos, etc.). Esta evolucién, puede seguir distintos caminos
dependiendo de la naturaleza de las rocas y de las condiciones climaticas:

= descomposicién mecénica, luego quimica, transporte y depdsito en un lugar seco o bajo el agua

= disolucion y transporte a través de cursos de agua superficiales o subterraneos, luego depdsito

El transporte edlico esta restringido a las particulas més finas, extraidas desde zonas aridas y
transportadas grandes distancias (dunas, etc.). Sin embargo, los otros grandes movimientos son fun-
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damentalmente debidos al agua en el caso de particulas finas a medianas, y a los glaciares, en el caso
de particulas mas gruesas y grandes bloques de rocas.

La FiglZ2 muestra uno de los ciclos de evolucién de las rocas, tipico de los suelos constituidos por
silicatos y de los suelos arcillosos. El clima ejerce una influencia en las diferentes etapas del proceso de
descomposicién de la roca y del transporte de particulas. En efecto, la descomposicién mecanica de las
rocas es fundamentalmente debida al ciclo de hielo y deshielo del agua al interior de las fisuras, que se
extiende progresivamente hasta conseguir desprender un bloque inestable (meteorizacién). La descom-
posicién quimica de las rocas compuesta de silicatos dependerd fundamentalmente de las condiciones
de humedad, de temperatura y de acidez del medio. Los deslizamientos de terreno y el transporte por
corrientes de agua superficiales dependera de las lluvias y de la temperatura.

de particulas

_ Continente o Océano o
By A~ -~
|
Meteorizacién [
| Transporte en
Alteracién [ (Sif_)thlOfl y,
quimica | Transporte sedimentacion
Deslizamientos I sedimentacion
|
|
|

Roca ignea

Transporte por Sedimentacién en

- — gravedad agua dulce Sedimentos -7
Cristalizacién
> Magma ) P Roca sedimentaria
< Fusién <
Metamorfismo
Roca metamorfica Y

Figura 2.2: El ciclo de evolucién de los suelos y rocas constituidos por silicatos (adaptada de Magnan,
20004)

Las rocas sedimentarias se formaran por la acumulacién de sedimentos a baja temperatura a
presiones relativamente bajas por un proceso denominado litificacién (rocas blandas como la roca
calcérea). Las rocas metamorficas se forman a temperatura mas elevadas (650 a 1200°C) y a presiones
que pueden llegar a varios mega pascales a algunos kilémetros de profundidad (marmoles o gneiss).

Para efectos de la ingenierfa, el suelo rara vez tiene una profundidad mayor a 300 [m]. Los suelos
geoldgicamente antiguos (més de 2 millones de afios de antigiiedad) son relativamente rigidos y re-
sistentes, mientras que los suelos més jévenes (glaciales y post glaciacién) son relativamente blandos y
menos resistentes, y rara vez superan los 30 [m] de profundidad. Las pendientes en superficie reflejan
de alguna forma las caracteristicas de resistencia del material subyacente. En montanas rocosas las
pendientes son mucho més pronunciadas, mientras que en suelos las pendientes son mas bajas y las
alturas son menores. A lo largo de practicamente toda la superficie de la Tierra existe una capa de
suelo de espesor variable, frecuentemente inferior a 1 [m] de profundidad, que permite el desarrollo de
la vegetacion.

Una perforacién (o sondaje) en un sitio atravesara varias capas (o estratos) de suelo y roca, que
en general seran progresivamente mas antiguos con la profundidad. La estratigrafia, es el estudio de
la secuencia de estratos que caracterizan un sitio, y que representan las caracteristicas geolégicas del
lugar. Con el objetivo de describir la historia geolégica de un sitio, los gedlogos clasifican los estratos
principales de acuerdo a su edad geoldgica y no con respecto a los materiales que conforman cada
estrato. En general, los suelos y las rocas se vuelven maés rigidos y resistentes con la edad. En términos
generales los suelos ttiles a la ingenieria se originaron en el Cenozoico o Era Terciaria (65 millones
de afos atrds), las rocas blandas provienen del Mesozoico o Era Secundaria (250 millones atrés) y las
rocas duras del Paleozoico o Era Primaria (520 millones de afios atras). Como desde el punto de vista
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de la ingenieria las propiedades de los suelos y rocas varian mucho, una clasificacién sobre la base de
la edad geoldgica no es conveniente. En geotecnia, las clasificaciones de suelos y rocas estan basadas
en la naturaleza de los granos, en el estado tensional y en el contenido de humedad (§23).

Las caracteristicas del clima y el modo de transporte que experimentaron define la naturaleza de un
suelo: el tamano y forma de los granos, la distribucion de los tamanos de los granos y su mineralogfa. El
entorno en el cual se depositaron y los eventos geoldgicos posteriores determinaron el estado del suelo
(suelto, denso, etc.) y su estructura (fisuracién, orientacién, etc.). Por lo tanto, el andlisis del ambiente
de depositacién del suelo es un aspecto clave para la interpretacién de la exploracién de un sitio. Existen
varios tipos de ambientes de depositacién: coluviales, aluviales, lacustres, litorales, glaciales, aridos y
desérticos, evaporiticos, de climas tropicales y de origen volcédnico. Un andlisis detallado del impacto
del depdsito sobre las caracteristicas geotécnicas de un suelo sedimentario escapa al propédsito de esta

presentacion, ver por ejemplo [Gonzalez de Vallejo et.”all (|2.0_Qﬂ) para mayores detalles.

A 4
Suelo
normalmente Suelo sobre-
consolidado consolidado
) Depésito normalmente con- b) Depdsito sobre consolidado

sohdado

Figura 2.3: Etapas de erosion y depdsito durante los cambios del nivel del mar (adaptada de m,
@)

Si bien el ambiente de depdsito tiene una influencia significativa en la formacién de suelos y rocas,
las caracteristicas de los materiales pueden ser alteradas por eventos geoldgicos posteriores, como el
depdsito posterior de otros materiales, la erosién, actividad volcénica, etc. Desde el punto de vista de
la mecanica de suelos, los eventos més importantes han sido las fluctuaciones del nivel del mar que
han contribuido a erosionar y a agregar nuevos depédsitos de material. Una de las causas principales
de las variaciones del nivel del mar estan asociadas a los cambios climéticos. Si el nivel del mar
aumenta (al final de una glaciacién), los depdsitos de suelo se consolidan por accién de la gravedad y
se denominan normalmente consolidados (FigZ3al). Estos materiales son blandos y poco resistentes
en superficie pero su rigidez aumenta con la profundidad. Cuando el nivel del mar disminuye (inicio
de una glaciacién), el terreno queda expuesto a los efectos meteoroldgicos, erosién y transporte. En la
medida que el suelo es erosionado, el suelo se vuelve preconsolidado (Fig3H) debido a la reduccién
de carga vertical, y no recupera su estado original. Los suelos preconsolidados tienen una rigidez y
resistencia que es més o menos uniforme en profundidad y que es mayor a la de los suelos normalmente
consolidados a la misma profundidad.

La adecuada comprensién de la geologia asociada a un terreno contribuird a la interpretacién de
la exploracién del sitio. El ambiente de depositacion, junto con los eventos geoldgicos determina las
caracteristicas y el estado del suelo. Cada sitio tiene una historia geolégica que explica cémo llegaron los
materiales al lugar y porque se encuentran en una determinada condiciéon. Una compresion insuficiente
del terreno aumentard las probabilidades de cometer un error en la fase de diseno.

2.3. Descripcién cualitativa de los suelos

Los suelos y las rocas son un agregado de particulas generalmente minerales, pero en ocasiones
organicas, de tamano y forma muy variables. En el caso de los suelos, las particulas estan débilmente
unidas entre ellas y pueden ser separadas por simple agitacion o trituracién bajo el agua.
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Los suelos tienen principalmente dos origenes:

= la meteorizacién de las rocas por alteracién mecédnica o fisico-quimica bajo los efectos de agentes
naturales como:

e fisuracién debido descompresiéon, choques térmicos, ciclo hielo-deshielo, esfuerzos de origen
tectonico

e acciones mecanicas (choque y desgaste) durante el proceso de transporte natural: gravita-
torio, glaciar, fluvial, marino, edlico

e efectos quimicos debido a cursos de agua
» la descomposiciéon de organismos vivos: vegetales o animales

Desde el punto de vista del origen, los suelos se clasifican como:

= residuales, que permanecen sobre la roca madre o de origen, y por lo tanto es un suelo que resulta
mucho méas duro y firme a mayor profundidad

» sedimentarios, que ha sido transportado desde su lugar de origen a otro lugar por efecto de los
agentes externos ya mencionados, y que por lo tanto no son siempre mejores a mayor profundidad.

» formaciones geoldgicas de rocas blandas

Dependiendo de las condiciones de formacién y de depdsito, los suelos pueden contener materia
organica en proporciones relativamente elevadas.

Es muy dificil distinguir la parte de influencia de cada agente natural en la formacién de un suelo,
ya que la mayor parte de las veces la accién es simultdanea. Sin embargo, es posible reconocer a partir
de ciertas caracteristicas particulares el efecto de un determinado proceso de alteracién o de modo de
transporte. Por ejemplo, los procesos mecdnicos o fisicos de evolucién de las rocas no permiten reducir
el tamano de las particulas por debajo de 10 a 20 [um], ya que los efectos mecénicos debido a los
choques o la friccién disminuyen rapidamente con el volumen de los granos. Para tamanos inferiores,
la fragmentacién de las particulas es producto de la alteracién quimica que destruye los lazos quimicos
de los minerales.

2.3.1. Fases de un suelo

El suelo es un material constituido por tres fases:

= una fase sélida o esqueleto sélido constituida por las particulas minerales u orgéanicas

= una fase liquida constituida por el agua que ocupa los espacios entre las particulas sélidas. Si
todos los vacios se encuentran llenos de agua, el suelo se dice saturado. En caso contrario el suelo
se dice no saturado o parcialmente saturado

= en un suelo no saturado, parte de los vacios estdn ocupados por gas, esencialmente aire

La coexistencia de estas tres fases que presentan grandes diferencias de comportamiento explican
la complejidad del comportamiento mecénico del suelo. Luego, la caracterizacién de un suelo reposa
en la descripcién precisa de las tres fases.

Las fase sélida de un suelo esta caracterizada por la descripcion de sus particulas elementales:
dimensiones, formas, superficie, naturaleza quimica y mineralégica; ademas de la disposicién de las
mismas. Las particulas formadas por alteracion fisica o mecanica estan generalmente constituidas por
fragmentos de roca madre de uno o varios minerales. Las forma de estas particulas son en general
regulares. Las particulas que provienen de la alteracién quimica, tienen por el contrario una forma
més irregular de laminillas o de discos y estdn constituidas por fragmentos de roca madre de un sélo
mineral, o de varios minerales producto de un proceso de disolucion y recristalizaciéon inherentes a la
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Figura 2.4: Fotomicrografias de particulas de diversos suelos: (a) arena de Ottawa, (b) arena de

Monterey, (c) arena de rfo de Sacramento, (d) arena de Eliot (Mitchell and Sogd, 2007

alteracién quimica. Las imégenes de la FiglZ muestran algunos ejemplos de particulas de arenas y
limos.

La angularidad y la redondez de las particulas que conforman la fase sélida del suelo puede ser em-
pleada para describir las formas de las particulas segin se muestra en la FiglZIl Las particulas planas
y elongadas pueden inducir orientaciones privilegiadas al interior del suelo generando propiedades
anisotrépicas. La textura de la superficie de los granos tiene gran influencia sobre las relaciones
esfuerzo-deformacién, asi como sobre la resistencia del suelo.

Tabla 2.1: Caracteristicas de los suelos en funcién del tamafio de los granos que lo constituyen

Dimensién D de las Caracteristica del | porma de los oTanos
particulas [pm] suelo
D >80 granular regular
2<D<80 fino laminillas o discos
D <2 muy fino o arcilloso

En general, el suelo se clasifica en tres categorias en funcion de las dimensiones de las particulas
(TabET)). La fraccién mas fina se denomina arcilla, en el sentido del tamano de los granos independi-
entemente de la composicién mineraldgica. Estan generalmente constituida por tres familias de arcillas
(en sentido mineraldgico): caolinitas, ilitas y montmorillonitas.

Los intersticios entre el esqueleto sélido del suelo estan llenos completa o parcialmente por agua.
Esta agua en general no es pura: contiene electrolitos disociados en cationes y aniones, materias
organicas, coloides en suspension y, en ciertos casos, gas disuelto. En el caso de suelos parcialmente
saturados, la fase gaseosa estd presente en parte o en todos los poros en la forma de una mezcla de
aire, vapor de agua, gas carbdnico y otros gases. Los suelos saturados también pueden contener gas,
pero en la forma de burbujas o en disuelto en el agua.
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Figura 2.5: Siluetas de las formas tipicas de las particulas de arenas y limos (Mitchell and Soga, 2005)

La disposicién de las fases del suelo dependera de la naturaleza de sus constituyentes, de los vinculos
fisico-quimicos o mecénicos entre ellos, asi como de la historia del suelo: condiciones de transporte y
de depdsito, evolucion posterior a la sedimentacién.

Todas las particulas del suelo estan envueltas por una capa de moléculas de agua, pegada a los
granos por las fuerzas de Van der Waals, vinculos de hidrégeno o cargas eléctricas negativas.

En el caso de las particulas finas, el campo eléctrico creado por las cargas de superficie orienta las
moléculas dipolares del agua hacia la superficie de la particula. Esta interaccion decae rapidamente
con las distancia (Fig2®). Las primeras capas de moléculas de agua estdn fuertemente ligadas y no
se desplazan con respecto a la particula. Las capas siguiente estan ligadas mas débilmente y tienen un
comportamiento viscoso algo distinto al del agua libre. La capa de agua adsorbida o higroscdpica es
la capa adherida casi rigidamente. El espesor de esta capa es del orden de los 0,005 [um] dependiendo
de la naturaleza mineraldgica y varia poco con las dimensiones de la particula.

Se conoce como agua pelicular a la capa que envuelve el capa adsorbida. Sus propiedades mecénicas
y fisicas dependen del campo eléctrico y su espesor varia entre 0,4 a 0,5 [um]. Estas capas adsorbidas
y peliculares originan las propiedades plasticas de tixotropia y de fluencia (viscosidad) de los suelos
muy finos o arcillosos. En efecto, en este tipo de suelos las fuerzas de superficie son preponderantes con
respecto a las fuerzas de gravedad. La magnitud de las fuerzas entre los granos depende de la superficie,
mientras que las fuerzas de gravedad dependen del volumen. A medida que el didmetro caracteristico
de los granos disminuye, la superficie decae en forma cuadratica, mientras que el volumen se reduce
cubicamente, lo que explica la relevancia de las fuerzas se superficie en el caso de suelos finos.

Debido a las particularidades de la fraccién fina, los suelos se dividen en dos grandes categorias:
suelos granulares y suelos finos o cohesivos. Las carateristicas fundamentales se indican en la Tab 22

El agua se distribuye al interior del suelo dependiendo de las fuerzas entre sus moléculas y los
granos de suelo:

= agua constituyente de las particulas solidas
= agua adsorbida en la superficie de los granos

= agua libre que circula por los poros
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Figura 2.6: Vinculo entre las fases solidas y liquidas: agua adherida y agua libre
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Tabla 2.2: Suelos granulares y suelos cohesivos: caracteristicas

Suelos Granulares Cohesivos
roporcién importante
granos g dIe)z partl’cula]s finas
Particulas forma regular formas irregulares
alteraciones alteraciones
fisico-mecanicas fisico-quimicas
débil o nula fuerte (agua adsorbida)
, no hay influencias influencia de la
Vinculo

particula-agua

mineralégicas ni de la
carga eléctricas

mineralogia y de la carga
eléctrica

Fuerzas de
atraccion

fuerzas de gravedad
preponderantes

fuerzas de superficie
preponderantes

» agua retenida en canales capilares (suelos parcialmente saturados), cuya presién es inferior a la

presién atmosférica

La extension de la zona o franja capilar dependera de la naturaleza del suelo (FigZ1). El grado
de saturacién de la franja capilar disminuye con la altura respecto del nivel del agua libre. A partir
de cierta altura, el agua pierde continuidad entre los poros.
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Figura 2.7: Estados del agua en el suelo (adaptada de m, M)

2.4. Descripcién cuantitativa

Identificar un suelo consiste en determinar el conjunto de propiedades fisicas, mecanicas o quimicas
que permiten caracterizarlo. Estas propiedades son determinadas a través de ensayos simples y rapidos
conocidos como ensayos de identificacion. Estos ensayos, proveen de una descripcién cuantitativa
y no solo una descripcién del suelo. Esta caracterizacién cuantitativa es necesaria, ya que suelos
cualitativamente similares pueden presentar comportamientos mecanicos muy distintos.

Los ensayos de identificacién sirven de base a los multiples sistemas de clasificacién de suelos.
Al mismo tiempo, permiten estimar a través de correlaciones los ordenes de magnitud de ciertas
propiedades mecéanicas especialmente ttiles en las etapas de diseno preliminares.

En términos generales, existen dos grandes categorias de ensayes de identificacién:

= ensayes que caracterizan la disposicion y distribucion de las tres fases del suelo

= ensayes que caracterizan las propiedades de las particulas y sus vinculos con las fase liquida

2.4.1. Descripcién del estado de un suelo

La disposicién de las particulas sélidas, del agua y de la fase gaseosa al interior de un suelo es
muy compleja para ser descrita en forma detallada. En ese sentido, resulta méds practico describir el
estado del suelo en términos de una distribucién global de las proporciones de las fases sélida, liquida
y gaseosa (FigZJ).

Si W son los pesos y V' los volumenes de las fases s, w y a (sélido, liquido y aire), respectivamente,
es posible definir:

1. Peso especifico aparente total:

w
"= [FL=?]
2. Peso especifico aparente seco:
%%
= — [FL3
7=, [FL7]
3. Contenido de humedad: -
w=—= []6[%]
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10.

Va Gas (aire) W,

Vs | | Solido (particulas) | | Wy

Figura 2.8: Distribucién esquemadtica de las tres fases del suelo

Contenido de humedad volumétrico:
o="2 [16[%

Volumen de vacios:
Vo=V, +Vy, [L3]

Grado de saturacion:

sa&:%[—]é[%}

Si S, = 1, todos los espacios vacios del suelo estan llenos de agua y se dice saturado. En caso
contrario (S, < 1), se dice parcialmente saturado o no saturado.

Indice o razén de vacios:

Este indice de vacios se emplea en suelos granulares limpios (sin finos) para obtener el indice de

densidad:
Ip=—m "% 100 [%)]

€maz — €min

donde e,,,, es el mdximo indice de vacios posibles v emin €l minimo posible (ver §5 en Mitchell
and Soga (IZO_Q_H) para mayores detalles sobre €,,in ¥ €maz). En arcillas es posible obtener e > 1.

Volumen especifico:

Porosidad:

Peso especifico de la fase sélida:
) W, 31 4
’YSOGs:vS [FL B]OH
S

Ejemplos: cuarzo (G5 = 2,65), montmorillonita (G5 = 2,67). En general en suelos se considera
Gs = 2,65, pero en suelos orgdnicos los valores de G5 pueden ser bastante inferiores.
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11. Peso especifico buoyante (sumergido en agua):
W67 =% =Y [FL7]

Los parametros precedentes no son independientes entre si, ya que fueron definidos a partir de sélo
6 cantidades elementales. En efecto, existe entre ellos una serie de relaciones que pueden ser facilmente
derivadas a partir de las relaciones previas. Entre las méas empleados estén:

= Suelos saturados y parcialmente saturados:

e Entre la porosidad e indice de vacios:

e n
n = e=
l1+e Y

e Entre el peso especifico aparente seco y el del sélido:

Vs

s _ 1—
l1+e %( n)

Yd

e Entre el peso especifico total y el peso aparente seco:

73(1 + U/)
= 1 = -
v=vl+w) vy e
= Suelos no saturados:
e Peso especifico del suelo:
Y = Yat+nSrw
= (1 —n)+nSyw
_ Ys + BSr%U
l1+e
e Contenido de humedad:
_ &5
Vs
e Grado de saturacion:
o _ W
" €Yu
w

N 11
Tw <'Yd vs)
En consecuencia, el estado del suelo puede ser definido por las siguientes combinaciones:
» Tres pardmetros (e, s y S, 6 w) si estd parcialmente saturado.

» Dos pardmetros (e 6 wy s) si estd saturado.

» Por uno (saturado) o dos (no saturado) pardametros si se acepta que v, = 2,65[T/m3] es aproxi-
madamente constante.

2.4.2. Propiedades de las particulas constituyentes del suelo

Las herramientas usuales para clasificar un suelo dentro de un determinado sistema son el anélisis
granulométrico y los limites de consistencia o de Atterberg. Ambos andlisis se pueden efectuar sobre
probetas intactas o remoldeadas.
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2.4.2.1. Granulometria

La granulometria se define como la reparticién en promedio de las dimensiones de las particulas
constituyentes del suelo, expresada en términos del porcentaje de la peso total del material. Como la
variacién del peso de las particulas es en general baja, la distribucién de los tamanos en funcién de
peso o volumen son practicamente equivalentes en la préctica.

La granulometria se representa a través de una curva granulométrica (FiglZd) trazada en una
escala semi-logaritmica en donde:

= las abscisas representan el didmetro medio de las particulas D

= las ordenadas corresponden al porcentaje en peso del material total que posee un didmetro
inferior al de la abscisa correspondiente (porcentaje acumulado pasando en peso)

p%
100
60

30+
10+

> log D

Figura 2.9: Curva granulométrica. Definicién de D1, D3g y Dgo

Si D, corresponde al didmetro de ordenada p %, se define:

s Tamano efectivo:

Dy
» Coeficiente de uniformidad o de Hazen:
Deg
Cy=—
Dy
s Coeficiente de curvatura: )
o — (Ds30)
o= 5%
D1 Deo

En suelos granulares como gravas y arenas se habla de suelos bien y mal graduados. Un material
se considera bien graduado si tiene bien repartido todos los tamanos de particulas. Se considera mal
graduado si faltan particulas de cierto didmetro. Los coeficientes de uniformidad y curvatura de un
suelo bien graduado se indican en TabPZ3l

Tabla 2.3: Coeficientes de uniformidad y curvatura en suelos bien graduados

Cy Ce
Gravas >4 1<Ce<3
Arenas > 6 1<Ce<3

El andlisis granulométrico se puede realizar hasta aproximadamente 80[um| de didmetro en seco o
en agua. Para la fraccién més gruesa del material se emplean las mallas ASTM de 3", 2%”, 2" 1%”,

17, %H y %” de abertura. Para la fraccién mas fina se utilizan las mallas N°4, 10, 20, 30, 40, 50, 60, 80,
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100 y 200, donde el nimero indica la cantidad veces que cabe la abertura de la malla en una pulgada,
descontado el didmetro del alambre.

Bajo el tamiz N°200, para suelos finos o cohesivos, el andlisis granulométrico se efectiia por sedi-
mentacién. La metodologia estd basada en la ley de Stokes (aplicable a suspensiones de baja concen-
tracién), que entrega la velocidad limite de decantacién vge. de particulas esféricas en suspensién en
un liquido en reposo en funcién del didmetro D:

Vs — Yw 12
Vdee = ——— D 2.1
dec 187] ( )
donde 7 es la viscosidad del fluido. En el caso de particulas finas o muy finas de forma irregular (discos
o laminillas), la ley de Stokes requiere el empleo de un didmetro equivalente. El ensayo consiste en
medir con un densimetro la densidad de la suspensién a varios instantes.

2.4.2.2. Limites de Atterberg

En la media que el contenido de humedad de una muestra de suelo decrece, el material pasa por
diversos estados:

1. Estado liquido a contenido de humedad alto. El suelo se desparrama cuando se posa sobre
una superficie horizontal. No posee préacticamente ninguna resistencia y las particulas estdn
practicamente separadas por agua.

2. Estado pléstico. El suelo es estable en estado natural, pero sufre grandes deformaciones (en
gran parte irreversibles) cuando se le aplica carga sin variar significativamente su volumen, y sin
presentar fisuracién. El suelo estd en un estado maleable que conserva la forma luego de imponer
deformaciones. En caso de trituracién, puede perder gran parte de su resistencia. Algunos suelos
(suelos tixotrépicos), recuperan parte de su resistencia con el tiempo.

3. Estado sélido. El suelo tiene el comportamiento de un sélido, es decir, la aplicacién de cargas
induce pequenias deformaciones. El paso al estado sélido va acompanado de una reduccién de
volumen o contraccién, para continuar luego a volumen constante.

Los contenidos de humedad asociados a cada uno de los estados anteriores dependen de la natu-
raleza del suelo. Se les conocen como (FigZI0):

1. Limite liquido wy,: entre el estado liquido y el pléstico.
2. Limite plastico wp: entre el estado plastico y el sélido.

3. Limite de contraccién ws: entre el estado sélido con reduccién de volumen y el sélido sin con-
traccién.

estado
solido
sin con estado estado
contraccion| contraccion plastico liquido
>
wg wp w, Contenido de

humedad w

Figura 2.10: Estados del suelo en funcién del contenido de humedad

El limite liquido se determina por medio de un aparato normalizado conocido como aparato de
Casagrande, constituido por una concha o recipiente de bronce de una decena de centimetros de
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diametro, de una base rigida de ebonita y de una manivela que permite levantar y dejar caer de una
altura constante (10[mm]) el recipiente a razén de un golpe por segundo. El suelo fino preparado a una
humedad fija se ubica en el recipiente y luego es acanalado con una espatula normalizada. Se cuenta
el nimero de golpes N para que los bordes del canal se junten a lo largo de 10[mm] de longitud.
La operacion se repite para diferentes niveles del contenido de humedad. Por convencién, el limite
liquido corresponde al contenido de humedad para el cual el surco se cierra a los N = 25 golpes
(IN(‘h1517/ 1.0f1 Q7d). En forma alternativa, el limite liquido puede ser estimado mediante el cono de
penetracion.

: i : :
(a) Aparato de Casagrande para la de- (b) Determinacién del limite pldstico
terminacién del limite liquido mediante amasado

Figura 2.11: Estimacién de los limites de consistencia m, M)

El limite plastico es por convencion el contenido de humedad para la cual es imposible confeccionar
un bastén o cilindro de 3[mm] de didmetro y de 100[mm]| de longitud sin que se rompa o se fisure.
El ensayo se efectiia a la mano, amasando el suelo sobre un vidrio. El ensayo se repite tres veces y se
emplea el valor promedio (NCh1517/2.0f1979).

El limite de contraccién se determina mediante un procedimiento normalizado (NCh1517/3.0f1979).
El procedimiento consiste en secar en un horno a 105 — 110°C una muestra inicialmente saturada has-
ta obtener un peso constante. El cédlculo de la humedad correspondiente al limite de contraccion wsg
se efectia suponiendo que la muestra seguia completamente saturada antes de alcanzar el limite de
contraccién.

Se define como indice de plasticidad a la diferencia entre los limites de liquidez y de plasticidad de
un suelo:

I, =wr, —wp (2.2)

Corresponde a une medida del intervalo de humedad en cual el suelo se encuentra en estado
plastico. En funcién del indice de plasticidad, los suelos se pueden clasificar segin se indica en la
Tab[Z4l La plasticidad es una propiedad caracteristica de la fraccién més fina o arcillosa de un suelo y
estd relacionada a la existencia de una capa de agua adsorbida. Por lo tanto, los limites de Atterberg
y el indice de plasticidad no sdlo depende de la importancia de la fraccién fina, si no que también de
su naturaleza mineralégica.

Tabla 2.4: Grado de plasticidad de suelos

Indice de plasticidad Grado de plasticidad
0<1I,<5 Suelos no plasticos
5 < I, <30 Suelos poco plasticos
30 < I, < 50 Suelos plasticos
50 < I, Suelos muy plasticos

En el caso de suelos del mismo origen, los limites de plasticidad y de liquidez o el indice de
plasticidad y el limite de liquidez, estan asociados por una relacién lineal empirica. La recta promedio,
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conocida como la recta de Casagrande tiene por ecuacién:

I, = 0,73 (wg, — 20) (2.3)

Esta recta se traza sobre la carta de plasticidad de Casagrande (FigZI2)), que permite clasificar
los suelos finos. En la figura I, = I, y wr, = Ly,; la recta A separa limos (silt) de arcillas (clay).

Liquid Limit L,,

0 10 20 30 40 50 60 70 80 920 100
70 T T T T T T T T T
60 — Ly, =50
Inorganic Clays
of High
50 - Plasticity
§S
) L, =30
@
E 40
z
32 Inorganic Inorganic
8 30 L Clays of Low &la}s of
= Plasticity eanm
Plasticity
o Inorganic Silts
20 | !norganic Silts of High Compressibility
of Low (;9m- and Organic Clays
pressibility
161 Bshsdiariae Inorganic Silts of Medium
C Compressibility
Sotts // and Organic Silts
o A | 1 1 | |
10 20 30 40 50 60 70 80 20 100
Liquid Limit

Figura 2.12: Carta de Casagrande (Mitchell and Soga, 2005)

Los limites de Atterberg son medidos sobre la fraccién de suelo bajo el tamiz N°40 (< 425[um]). Sin
embargo, las caracteristicas plésticas de los suelos son debidas casi exclusivamente a la interacciéon de
las particulas de tamaio arcilloso (< 2[pm]) con el agua. Si la naturaleza de la arcilla es constante, I,
es proporcional a la cantidad de arcilla presente en el suelo. Entonces, una caracterizacién alternativa
de la plasticidad del suelo (actividad A.) puede ser obtenida a través de:

Ly (2.4)

A =
% en peso de arcilla (< 2um)

que corresponde a una medida aproximada de la superficie especifica del suelo. Valores tipicos para
los minerales arcillosos maés corrientes se indican en TabZHl

Tabla 2.5: Actividad de minerales arcillosos

Tipo de mineral Actividad Ac
Cuarzo 0
Calcita 0,18
Kaolinita 0,46
lita 0,90
Montmorillonita sédica 7,5
Montmorillonita célcica 1,5

2.4.3. Caracteristicas del estado del suelo

Debido a que el suelo es un material esencialmente friccional y relativamente compresible, su re-
sistencia, rigidez y volumen especifico dependera del estado actual de tensiones, asi como de su historia
de carga y descarga durante su formacién. En el ejemplo de la FigB.T3al el suelo a una profundidad
zp estd sometido a un esfuerzo vertical o, y estd en estado suelto. En FiglZI3H, la deposicién de
material por encima incrementa el esfuerzo vertical a o, densificando el suelo. Después de un periodo
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de erosién (FiglZI3d), el suelo recupera su profundidad inicial pero queda relativamente denso. Por
lo tanto, el estado del suelo en términos del contenido de humedad o de densidad dependera de la
historia de carga y descarga.

%
20 1020 ' 1021 20 iffzo
[ [ [
— fe— — fe— — fe—

__ __ ___l
T Suelto T Denso T Denso

(a) (b) ()

Figura 2.13: Cambios en el estado tensional de un suelo (adaptada de [Atkinson, 2007)

En el caso de suelos finos o cohesivos, el estado del material se puede describir en términos del
indice de consistencia:

wr, —w wr, —w

I = (2.5)

Wy, — Wp I,
que ubica el contenido de humedad actual w con respecto al intervalo de plasticidad. Similarmente,
se puede emplear el indice de liquidez:

w— wp w— wp

L wr, — wp I, ¢ (2.6)

Ambos indices pueden tomar valores por fuera del intervalo [0, 1]. En general, se puede asociar el
I. de un suelo al orden de magnitud de su resistencia.

En el caso de suelos granulares, el indice de vacios e no es suficiente para caracterizar el estado
del suelo ya que depende fuertemente de la granulometria y de la forma de los granos. En esos caso,
se prefiere el indice de densidad Ip o la densidad relativa:

D, = _Ymaz Y (2.7)

Umax — Umin
donde v corresponde al volumen especifico actual. Los volumenes especificos méaximos y minimos v;qz
Y Umin, son los correspondientes a €40 V €min, POr lo que las definiciones de Ip y D, son equivalentes.

2.5. Clasificacion de suelos

Los sistemas de clasificacién de suelos tienen por objetivo ordenar los suelos en familias de similares
caracteristicas geotécnicas. Por ejemplo, permiten agrupar todos las muestras tomadas durante una
campana de exploracién de un terreno y construir perfiles geotécnicos del sitio. Dicha informacién com-
plementa los datos geoldgicos, ya que suelos de un mismo origen geoldgico pueden tener caracteristicas
muy distintas desde un punto de vista geotécnico.

Existen diversos sistemas de clasificacion de suelos:

= Basados en la aptitud de un suelo para ser utilizado con alguna finalidad en ingenieria civil.
= Basados en ensayos de identificacién.

El primer tipo de sistema tiene la limitante de sélo ser 1til para la aplicacién para la cual fueron
creados. Dentro del segundo tipo de sistema, muchos s6lo emplean las caracteristicas granulométricas
del material y difieren entre si por los limites establecidos para las diferentes categorias. Los otros
emplean la granulometria y las caracteristicas plasticas del material.
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En geotecnia no vial, se emplea el método de clasificacién USCS (Unified Soil Classification Sys-
tem). En vialidad, se emplea el método AASHTO (American Association of State Highway and Trans-
portation Officials).

El método USCS estd basado en ensayos clasicos de identificacién de suelos:

= Criterios granulométricos:

e Porcentaje de gravas, arenas y particulas finas.

e Forma de la curva granulométrica: coeficientes de uniformidad Cy y de curvatura Ce.
» Caracteristicas de plasticidad wy, e I, (carta de Casagrande)
= Contenido de materia orgéanica

Los simbolos S, G, M y C corresponden a arena, gravas, limo y arcilla, respectivamente. Desde el
punto de vista de la granulometria, los simbolos P y W indican mal y bien graduado, respectivamente.
El simbolo O corresponde a suelo orgénico, H a suelos de alta plasticidad (wy, > 50%) y L de baja
plasticidad (wy, < 50%). Sin embargo, en la practica un suelo con 30 < wy < 50% se considera de
mediana plasticidad.

La fraccién gruesa se refiere a todo el conjunto de material que queda retenido por sobre la malla
N°200. Si esta fraccién es mayor al 50 % el suelo se dice granular, y puede estar limpio o mezclado con
fino. Si la fraccién gruesa es inferior al 50 %, el suelo serd fino o cohesivo (limo, arcilla u organico).

Si el suelo es granular, la malla N°4 separa a la grava de la arena. Si mds del 50 % de la fraccién
gruesa pasa por la malla N°4, se trata de una arena. En caso contrario, el suelo es una grava. Una
vez establecido si es grava o arena, si pasa menos del 5% por el tamiz N°200, es un suelo granular
limpio que puede ser grava o arena, bien o mal graduada: GW, GP, SW 6 SP. Si pasa entre 5y 12%
por la malla N°200, se trata de una mezcla de suelo granular con fino y se emplean simbolos dobles:
GW —-GM,GP—-GM, GW —GC 6 GP — GC si se trata de gravas; SW —SM, SP—SM, SW —SC
o SP — SC si son arenas. El simbolo P y W depende de los valores de Cy y C¢, mientras que se
determina si es limo (M) o arcilla (C) de la carta de plasticidad (FiglZI2). Si pasa més de 12% por
el tamiz N°12, se trata de un suelo granular més un suelo fino: GM, GC, SM 6 SC.

Si es un suelo fino, es decir, que més del 50 % pasa por el tamiz N°200, se clasifica segin el limite
liquido wy, y el indice de plasticidad I, con can la carta de plasticidad (FigZT2). Si el punto estd sobre
la recta A de la carta, se emplean simbolos dobles. El procedimiento se ilustra esqueméticamente en

la Fig T4
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Plasticity index PI (%)

Is soil sample obviously highly organic, with odor, leaves, twigs, etc.? I L

Classify as Pt
(peat)

I No

A sieve test is made on the entire sample and the
percentage passing the No.200 sieve is noted P200

P200 >50% ?

Fined grained soil

LL > 50% ?

Coarse grained soil

P4 Percentage passing the No.4 sieve

P4>50% ?
i g Yesl J No
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Figura 2.14: Clasificacién USCS (@, M)
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28 3.1. Introduccién

3.1. Introduccion

La descripcién del comportamiento de depdsitos de suelo depende del grado de fragmentacién de
la fase solida del material a la escala del andlisis. En mecanica de suelos, se trabaja en términos
generales bajo la hipdtesis de medios continuos deformables. En dichas condiciones, las caracteristicas
del comportamiento macroscépico pueden ser estimadas a partir de curvas de esfuerzo y deformacién
obtenidas de ensayos mecédnicos.

La mecanica de medios continuos es la herramienta fundamental para la descripcién del compor-
tamiento de suelos. Comenzaremos por un repaso de elementos fundamentales tutiles al estudio de
comportamientos de suelos. En seguida, presentaremos las adaptaciones a la teoria general tutiles a
la mecanica de suelos. Luego, estudiaremos el caso particular méas importante en geotecnia, la dis-
tribucién de esfuerzos al interior del suelo bajo una superficie horizontal conocida como distribucién
geoestatica de esfuerzos. En dicha seccién, definiremos el coeficiente lateral de empuje geoestéatico o
coeficiente de empuje en reposo K. Terminaremos el capitulo describiendo las tensiones inducidas al
interior del suelo debido al efecto de cargas superficiales.

3.2. Repaso de mecanica de medios continuos

Un medio continuo en el sentido de la mecanica es un volumen de materia que ocupa una parte
del espacio respetando tres condiciones:

1. Cada volumen elemental dV contiene una fraccién de materia que posee las mismas propiedades
en todo el espacio

2. Se puede pasar de un punto a otro del espacio atravesando siempre material (no hay discon-
tinuidades)

3. Cuando la materia se deforma, dos puntos que estaban inicialmente uno junto al otro, lo siguen
estando después de deformarse

3.2.1. Esfuerzos

Si un sélido continuo en equilibrio con una sistema de cargas externas es cortado a través de un
plano imaginario, se requiere aplicar una fuerza f sobre la superficie de corte S para mantener en
equilibrio cada una de las partes. El vector esfuerzo o en un punto arbitrario sobre la superficie S es
por definicién el limite entre la fuerza diferencial df sobre la superficie infinitesimal dS, cuando esta
ultima tiende a cero (FigBIl):

(3.1)

ISH
Ly
IS

Figura 3.1: Definicién de esfuerzo

Por lo tanto, la integral del vector esfuerzo sobre el plano de corte es igual a la fuerza interna que
asegura el equilibrio entre las dos partes:
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i:ng (3.2)

Los esfuerzos internos de un medio continuo se suelen representar de tres formas equivalentes:

1. Bajo la forma de un vector esfuerzo ¢ y la normal n al plano S de corte asociado.

2. En términos de un tensor de esfuerzo o, que describe la relaciéon entre la orientacién de la
superficie dS'y el vector esfuerzo g:

n (3.3)

g:

IS}

El tensor de esfuerzos g se suele representar bajo la forma de una matriz de 3 x 3 componentes.
Ademés, el tensor es simétrico debido a la reciprocidad de esfuerzos por lo que sélo contiene 6
componentes independientes, por ejemplo: 0.z, Oyy, 022y Tay = Tyzs Taz = Tex Y Tyz = Tay €1
coordenadas cartesianas.

El tensor de esfuerzos posee tres vectores propios ortogonales asociados a valores propios reales.
Estas tres direcciones (direcciones principales e;, €5 y €3), conforman un espacio donde el tensor
es diagonal. Cada componente del tensor diagonal se conoce como esfuerzo principal: oy > oy >
orrr- Luego:

g=01¢ Ke+orres®ey+0oyrr e3X ey (3-4)

donde ® corresponde al producto tensorial estandar:
(a® b)ij = a; b;

Frecuentemente en mecdnica de suelos, conviene descomponer el tensor de esfuerzos ¢ en una
parte isotrépica y una parte desviadora de traza nula (s):

I~

+s (3.5)

g=%“@)

donde tr es la traza del tensor e I es el tensor identidad de segundo orden. Se suele definir como

esfuerzo promedio p a:
1
p=3t(g) (3.6)

Por lo tanto, el tensor desviador s se escribe en forma alternativa como:

(3.7)

§:

IS}

[~

—-Pp

3. Bajo la forma de una descomposicion g,, y 7 del vector esfuerzo o sobre la normal a dS y sobre

el plano dS (FigBZal):
o=0,+T (3.8)

Las componentes normal ¢g,, y tangencial 7 pueden ser obtenidas a través de:

o,=(non)n y rT=cn-o,n (3.9)
g g

On

En mecanica de medios continuos, la convencién de signos usual es:
= 0 >0 : traccién
= 0 < 0 : compresion

sin embargo en mecanica de suelos se emplea generalmente lo inverso, es decir, se adopta el signo
positivo para los esfuerzos de compresion y el negativo para las tracciones.
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(a) Descomposicién del vector esfuerzo sobre (b) Plano de Mohr
una cara de normal n

Figura 3.2: Representacién de esfuerzos

3.2.2. Circulo de Mohr

Con la finalidad de estudiar los esfuerzos en torno a un punto, se emplea en general una repre-
sentacion grafica conocida como circulo de Mohr. La idea consiste en representar el vector esfuerzo o
sobre un plano asociado a una cara en un punto arbitrario M.

Sobre la cara dS en la FiglB2al orientada por su normal n el vector esfuerzo es g. La componente
tangencial 7 del vector esfuerzo puede ser escrita en términos del vector unitario tangencial ¢ segin
7 =7t, donde |7| es el médulo de 7. Supondremos una orientacién positiva entre n y t, de forma que
n.t = 5. En seguida, es posible representar el vector esfuerzo ¢ en un plano o, —7 (FigB20) conocido
como plano de Mohr. El signo de 7 dependerd de la eleccién inicial de ¢, de acuerdo a la Figl3.2a el
signo de 7 es negativo con respecto del vector unitario tangencial .

Conocido el tensor esfuerzo g, el objetivo es determinar una representacién del estado tensional
en el plano de Mohr cuando n varfa. Por simplicidad, trabajaremos en la base de las direcciones
principales e;, e; y e3. Entonces, se tiene:

= Para el vector normal n unitario: n? +n3 +nj =1

» Para el vector esfuerzo g: 01 =o0rn1, 0o =012y 03 =o0rrrns
= Para la componente normal o,: o0, =07 n% +orr n% + o717 n%

» Para el esfuerzo tangencial 7: 72 + 02 = 02 n? + 0%, n3 + 0%, N3

Las expresiones anteriores constituyen un sistema de tres ecuaciones lineales para nf, n3 y n3, de
donde:

n? — 2+ (0 — o11) (00 — 0117) (3.10)
(o1 —orr)(or —orrr)

n? = 2+ (0 — o1)(0n — o111) (3.11)
(orr —or)(orr —orrr)

g = Tt (= on)(on—om) (3.12)

(orrr —or)(orrr — orr)

si oy # o1 # orrr- Ademas, si los esfuerzos principales se ordenan de mayor a menor oy > oy > oy1
y considerando que n?, n2 y n% son positivos, se deduce que:

7'2—|—(O'n—011)(0'n—0111) > (3.13)
2+ (op —op)(on —orr1) <0 (3.14)
% 4 (0 —o7) (00 — 017) > (3.15)
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Por ejemplo, es posible escribir (BI3) de forma alternativa:

orr+o 2 ory — 0O 2
(Un_ 11 5 IH) +T2Z< II 5 IH> (3.16)

de donde se puede deducir que el estado tensional (o,,T) es externo al circulo de centro (ZLEZLL () y
de radio ZL=7HL | Se pueden conseguir resultados similares tomando (B14) y (B1H). La representacién
grafica corresponde a los circulos de Mohr (FiglB3). Por lo tanto, cualquier estado tensional sobre una
cara orientada por n se ubica al exterior de dos circulos pequenos de didmetros oy — o7 v o717 — 017171,
y al interior de un circulo mayor de didmetro o7 — oyyy.

Figura 3.3: Circulos de Mohr

Desde el punto de vista practico en suelos, interesa sobre todo el circulo mayor ya que el esfuerzo
principal intermedio o7 y el menor o7;r suelen ser iguales. En ese caso, es posible escribir el vector
normal n en términos del dngulo 6 entre el vector esfuerzo o y el eje principal mayor e; (FigBZal):

n =cosfe; +sinfe;g
Entonces, las componentes del vector esfuerzo puede ser escritas como:

0’120'](308(97 03=U[[[Sin0 y O’QZO

I3

o
E

Otn ¢

(a) Proyeccién de esfuerzos sobre una cara (b) Representacién de Mohr

Figura 3.4: Descripcién del circulo de Mohr principal (adaptada de |Salengon, 2000)

Luego, las componentes en el plano de Mohr resultan:

Op = Opn = o7 cos>0+ oyyrsin®6
T= 04y, = —oycoslsint+ orrr cosf sin b

o = oy sin?0+ oyyr cos? 6
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o bien empleando propiedades trigonométricas:

On = Opp = o1 +2JIH + 2 _20111 cos 26 (3.17)

= o = —wsinw (3.18)

_ ortomr oy —ogjr
Ot = 9 - 9 C

os 20 (3.19)

La FigB.40 muestra esqueméticamente el circulo de Mohr mayor. Los valores principales o y o771 se
ubican sobre el eje horizontal del circulo (8 = 0). El estado tensional asociado a o se encuentra a —26
con respecto al centro del circulo, por lo tanto una rotacion del plano de corte en 6, se manifiesta como
una rotacién en —26 sobre el circulo de Mohr. En efecto, como los planos de los esfuerzos principales
son perpendiculares entre si (existe un dngulo de § entre ellos), en el circulo de Mohr estos puntos se
ubican sobre el didmetro horizontal del circulo (26 = 7 sobre la grafica).

3.2.3. Deformaciones

En el caso més general, el movimiento de un medio deformable se puede descomponer en una
traslacién y una rotaciéon (movimientos de cuerpo rigido), mas una deformacién que representa el
desplazamientos relativo de los puntos materiales del sélido.

Existen dos enfoques clasicos equivalentes para describir este movimiento:

1. Un enfoque Lagrangiano donde el desplazamiento de un punto material z en funcién del tiempo
t se expresa como funcién de su posicién en una configuracién de referencia x, en un tiempo
anterior tg:

z =D (zg, to, 1) (3.20)

2. Un enfoque FEuleriano donde la posicion actual x se toma como configuracién de referencia y
se describe el desplazamiento del sélido en términos de la velocidad v actual (en t) del punto
material:

v=F(z, 1) (3.21)

En general, la descripcién de tipo Lagrangiana es la que més se emplea en mecdnica de estructura o
de suelos, mientras que la descripcién Euleriana es especialmente 1itil en mecanica de fluidos. Si en el
marco de un enfoque Lagrangiano se denota por u el vector de desplazamientos de todo punto material
Z, en la configuracién de referencia, se tiene:

u(zo, t) =z — 2 (3.22)

Luego, se define el tensor de deformaciones de Green-Lagrange ¢ en funcién del gradiente de de los

desplazamientos Vu como:

1
e (zy, 1) = 5 (Yu+ Yu' + Vu! Yu) (3.23)

o alternativamente en términos de sus componentes:

0 — l (3ul 8u]' 8ul 8uj
K 2 aﬁﬂoj 85602‘ aﬁﬂoj 856(]2‘

En general, trabajaremos bajo la hipdtesis de pequenas deformaciones o desplazamientos infinitesi-
males. Bajo esa hipétesis, el gradiente de los desplazamientos es pequenio H@H << 1y las configura-
ciones actual z y de referencia z, se confunden al primer orden de ([B23)), luego:

1 Gul 3Uj
8” - 5 (8.%'] + 31‘2> (3.24)
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donde ¢;; son las componentes del tensor de deformaciones linealizado £ que resulta simétrico. En
coordenadas cartesianas, la representacién matricial del tensor de deformaciones se escribe:

€xx Exy Exz
el = | €ay Eyy €y (3.25)

€rz Eyz Ezz

Como veremos mas adelante, en mecanica de suelos se suele trabajar con las distorsiones angulares
Yoy = 2Ezy, Yoz = 2€22 Y Vyz = 2€y2, en lugar de las deformaciones unitarias de corte. Ademds, se
emplea frecuentemente la deformacién unitaria volumétrica e,:

gy = tr (g) =€z +Eyy + €22 (3.26)

Similarmente a los esfuerzos, en suelos se considera usualmente que las compresiones son positivas y
las extensiones negativas. Por lo tanto, €, > 0 corresponde a una reducciéon de volumen.

3.2.4. Ecuaciones de equilibrio

La condicion de equilibrio de un cuerpo sélido se expresa en funcién de los esfuerzos internos y
externos aplicados. En el caso de cuerpos continuos deformables, el equilibrio se expresa en funcién del
tensor de esfuerzos o, las fuerzas de volumen f y los efectos inerciales inducidos por una aceleracién
u:

o =f—pi (3.27)

donde div(-) es el operador divergencia y p la densidad de masa del sélido. Alternativamente, compo-
nente a componente:

En este curso, estudiaremos principalmente situaciones estaticas. En dicho caso, las fuerzas inerciales
desaparecen y las condiciones de equilibrio se escriben:

aJM .
2]; oy = (3.28)

3.2.5. Trabajo de deformacién

Buena parte de los problemas en mecénica son resueltos mediante el principio de trabajos virtuales.
La aplicacién de dicho principio requiere del calculo del trabajo interno de los esfuerzos de deformacién,
as{ como del trabajo de las fuerzas externas de volumen y superficie. En el caso de medios continuos
deformables, el trabajo interno W;,; se escribe como una integral sobre todo el volumen V' del sdlido:

Wint = / g:edV (3.29)
1%

donde : corresponde al producto doblemente contractado:

Zéiiz EE:EE:_qulgm
J

i

[rS

Este aspecto es fundamental para el tratamiento numérico de problemas en geotecnia mediante ele-
mentos finitos.
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3.3. Esfuerzos en mecanica de suelos

El suelo puede ser considerado como un medio continuo bajo la siguientes hipdtesis:

= Las particulas constituyentes son suficientemente pequenas con respecto a un volumen elemental
representativo dV .

= El masivo de suelo no posee planos de deslizamiento ni discontinuidades que puedan abrirse bajo
el efecto de las cargas.

Estas hipétesis son en general validas en las aplicaciones practicas de mecénica de suelos, por lo que
sistematicamente aceptaremos la hipétesis de medio continuo.

Nos obstante, los principios de la mecéanica del continuo se aplican a la mecénica de suelos con
algunas adaptaciones:

= Una convencién de signos especial para esfuerzos y deformaciones.

= Un enfoque particular para describir el comportamiento mecanico del agua y de las particulas
o esqueleto. En el caso de suelos saturados, este enfoque estd asociado a la nocién de esfuerzos
efectivos, mientras que en suelos parcialmente saturados la descripcién es mas compleja.

3.3.1. Convencion de signos

Debido a la baja resistencia a la traccién de los suelos, es muy raro encontrar situaciones donde
aparezcan fuerzas de traccion en mecanica de suelos. Esta situacién ha conducido a adoptar una
convencion de signos particular donde las compresiones son consideradas positivas, pero las esfuerzos de
corte conservan la convencién usual de mecanica de medios continuos (FigBH), entonces los esfuerzos
de corte opuestos a la direccion de las agujas del reloj son positivos.

=1t (1 >0)

Figura 3.5: Convencién de signos en mecédnica de suelos para esfuerzos y deformaciones

La FiglB6al muestra un estado tensional tipico en suelos, adoptando la convencién de suelos o,
corresponde al esfuerzo de compresién vertical y oy, al esfuerzo de compresién horizontal. La FigB.60
muestra el circulo de Mohr correspondiente suponiendo que la tensién vertical es el esfuerzo principal
mayor (0, = o7) y que la tensién horizontal coincide con los esfuerzos principales intermedios y menores
(o, = o711 = or11). Sobre la FiglB6al se muestra un elemento rotado un angulo 6 y los esfuerzos oy,
Ot ¥ O sobre las caras nn y tt, respectivamente. Dichos esfuerzos aparecen rotados un angulo 260 en
la representacion de Mohr.

3.3.2. Resena histoérica

Los estudios desarrollados durante los siglos XVIII y XIX sobre la estabilidad y las deformaciones
de masivos no fueron capaces de establecer claramente el rol de la fase liquida y gaseosa en el suelo.
Los trabajos de Coulomb en 1773 introdujeron avances en la estimacion de los esfuerzos sobre muros
de contencién. Luego, Rankine (1857) y Boussinesq (1882) extendieron la teoria de empujes en suelos,
mientras que Collin (1846) avanz6 sobre la estabilidad de diques. Al mismo tiempo, Boussinesq en
1885 establecié la expresiones de esfuerzo y deformacién sobre un semi-espacio infinito lineal eldstico
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T Otn ¢

(a) Esfuerzos en un elemento (b) Circulo de Mohr

Figura 3.6: Analisis de esfuerzos empleando la convencién de mecanica de suelos

bajo la acciéon de una carga puntual sobre la superficie. No obstante, la observaciones relativas a la
variacién de la resistencia de arcillas ante variaciones de humedad no fueron jamads interpretadas en
términos del rol de la presion de poros.

Skempton en 1960 indicé por primera vez que la formulacién del principio de esfuerzos efectivos
a los comienzos de 1920 era obra de Terzaghi, sin embargo, este principio fundamental en geotecnia
pudo haber sido establecido muchos anos antedl:

= En 1871, el gedlogo Lyell explicaba que cuando las particulas de arena se sedimentaban en el
fondo del mar, la presiéon de agua no contribuia a la densificacion del suelo en formacién.

= En 1876 Boussinesq publicaba que se podia ignorar el efecto de la presion atmosférica sobre la
deformacion de una arena seca porque ésta se aplicaba al interior del suelo en forma isotrépica.

= A partir de las experiencias sobre la dilatancia de arenas densas de Reynols en 1886.

= A partir de las ensayos de traccién de Fillunger en 1915 sobre cementos saturados sometidos a
presion de agua variable.

= Fruto de las experiencias sobre la resistencia de arcillas no drenadas de Bell en 1915 o de
Westerberg en 1921.

En efecto, la evolucion de los asentamientos en masivos de arcilla como consecuencia de la expulsién
del agua intersticial habia sido estudiada muchos afios antes por Telford (1809), Frontard (1914) y
Olson (1919). Sin embargo, fue la publicacién de los articulos de Terzaghi a comienzos de 1920 lo que
marco una etapa definitiva en mecanica de suelos describiendo en forma unificada la resistencia de
arcillas y arenas, abriendo las puertas al cdlculo de la evolucion en el tiempo de las deformaciones en
masivos.

El principio de esfuerzos efectivos permite tratar convenientemente la mayor parte de los problemas
de comportamiento de suelos saturados y secos. Sin embargo, existen limites para su aplicaciéon cuando
existe gas al interior de los vacios y cuando la alternancia entre ciclos de humidificacion y secado ter-
minan controlando el comportamiento del suelo. Los principios de descripcién del comportamiento de
suelos parcialmente saturados contintia siendo hasta el dia de hoy el objeto de muchas investigaciones,
y escapa al alcance de este curso. En efecto, el principio de esfuerzos efectivos constituye la base de
los métodos de calculo usados en la practica en la mecanica de suelos saturados o secos.

3.3.3. Principio de esfuerzos efectivos

El comportamiento mecanico de suelos saturados esté definido por tres campos de esfuerzos. Cada
uno de ellos cumple un rol especifico en la modelacién del comportamiento del suelo:

de acuerdo aMagnan (20004)
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= El campo de esfuerzos totales o se define considerando el suelo como un material homogéneo de
una sola fase. Verifica las ecuaciones de equilibrio de la mecénica.

= El campo de presiones de poros u,, I es un tensor isotrépico que representa la presion del agua
que ocupa el espacio continuo de los poros del suelo.

= El campo de esfuerzos efectivos ¢’ es por definicién la diferencia entre los dos campos precedentes:

o =g —uyl (3.30)

Los esfuerzos efectivos controlan el comportamiento mecdnico de masivos de suelos saturados. Las
deformaciones y la estabilidad del suelo dependeran entonces de los esfuerzos totales y de la presiéon de
poros. Existen en la literatura diversas demostraciones del principio de esfuerzos efectivos, sin embargo,
quizéds la mejor prueba de su validez ha sido su aplicaciéon exitosa los tltimos 80 anos en geotecnia.
Si bien la validez del principio es sélo aproximada, las diferencias observadas entre los cédlculos y las
observaciones en terreno estan mas bien relacionadas a la falta de informacion sobre las propiedades
reales de los suelos. Por lo tanto, no existen evidencias que permitan poner en duda la aplicacién de
este principio en la practica para problemas de suelos saturados.
Sobre una cara de normal n, el principio de esfuerzos efectivos se escribe:

g=gn= o +uyn (3.31)

Tomando la componente normal del vector de esfuerzos totales o, la relacién se reduce a:

Op =00 =00+ Uy (3.32)

esfuerzo
normal

Figura 3.7: Esfuerzos normales a escala granular

Desde un punto de vista granular (FigB), el esfuerzo normal promedio sobre un superficie A
puede ser escrito como:

A Aw
T A AT A, A
donde A; es el drea de contacto sélido-sélido mientras A,, es el area de contacto liquido-liquido. o
es el esfuerzo promedio sobre A; o esfuerzo granular y u,, la presion de poros promedio sobre A,.
Como el suelo estd en estado saturado: A; + A, = A. El esfuerzo tangencial sobre A sélo puede ser
transmitido a través del contacto sdlido-sélido ya que la fase liquida no puede transmitir esfuerzos de

(3.33)

corte:
Ag

T=——T7

Ay + A °

donde 74 es el esfuerzo de corte promedio sobre Ag. Si las proporciones entre Ag y A, se mantiene
para cualquier corte sobre el material:

4111) ‘13
-_ 1 *
— v = (3.35)

(3.34)
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donde n es la porosidad (V,, = V,, por estar saturado). Luego:
on=(1=-n)os+nu, y 71=(10-n)7 (3.36)

O bien:
On =0+ Uy = (1 —n)os +nuy (3.37)

Por lo tanto o], = (1 — n)(os — uy) y 7 = (1 — n)7s. En consecuencia los esfuerzos efectivos dependen
del esfuerzos granulares y de la presion de poros. Si el esfuerzo granular es mucho mas grande que la
presién de poros g >> uy,, los esfuerzos efectivos son aproximadamente iguales al esfuerzo granular
distribuido: o), = (1 — n)os.

3.3.4. Esfuerzos en los suelos parcialmente saturados

Los suelos no saturados estan conformados por definicién por una fase sélida, una liquida y una
gaseosa. Las proporciones entre las fases gaseosas y liquidas en los vacios pueden ser medidas por el
grado de saturacion S, (§ZZ.T). Si se comienza de un estado saturado y se aumenta homogéneamente
en forma progresiva el gas al interior del suelo, el gas se reparte inicialmente en forma de burbujas
de aire aisladas. Luego, las burbujas entran en contacto para formar una fase practicamente continua
al interior del suelo. Si el volumen de gas sigue aumentando, el agua pasa a ser discontinua antes de
desaparecer completamente.

Para que sea factible definir esfuerzos al interior de cada una de las fases del suelo, se requiere
que cada una de ellas pueden ser consideradas como continuas. En términos generales, la fase gaseosa
puede ser considerada como continua para grados de saturacién del orden de 0,85. La fase liquida deja
de funcionar como un medio continuo a partir del limite de contraccién (§2ZL22).

En el rango de S, para los cuales las tres fases son razonablemente continuas, se puede definir en
el suelo tres campos de esfuerzos:

= El campo de esfuerzos totales g, que tal como en el caso de suelo saturados se asume como el
correspondiente a un medio homogéneo de una fase.

» El campo de presiones de poros u,, I (isotrépico).

» El campo de presiones de aire (u otro gas) u, I (isotrépico).

Las primeras investigaciones relativas al comportamiento de suelos parcialmente saturados, extendieron
el principio de suelos saturados segin (Bishop, 1959):

g/:(g_paI)+X(pa£_pr) (3-38)

donde el coeficiente x varfa entre 0 (suelo seco) y 1 (saturado).

El principio de esfuerzos efectivos implica que un valor dnico de esfuerzo es asociado a cada
estado del suelo. Sin embargo, la experimentacién ha mostrado que en general no es el caso en suelos
parcialmente saturados. Por dicha razoén, la investigacién en suelos parcialmente saturados se efectua
en la actualidad en dos direcciones:

1. Una modelacién sobre la base de variables independientes que supone que el comportamiento de
un suelo no saturado depende de dos campos de esfuerzos independientes:

» Un esfuerzo total neto: g — p, [

= Una succion: s = p, — pw

2. Una modelacién en esfuerzos efectivos mejorada con el objetivo de considerar la historia de carga
del suelo:

o =(z—paL)+f(pPal-pul) (3.39)

donde f(-) es una funcién de la succién.

El comportamiento del suelos no saturados puede ser extremadamente complejo por lo que no sera abor-
dado en detalle en este curso.
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3.4. Esfuerzos geoestaticos

En general, los estados tensionales en suelos naturales pueden ser muy diversos dependiendo de
las condiciones de formacion y de las condiciones geoldgicas. En efecto, la orientacién de los esfuerzos
principales pueden variar de un sitio a otro, asi como entre las distintas capas de terreno. Sin embargo,
existen ciertos casos simples donde la distribucién de los esfuerzos puede ser determinada a partir de
las ecuaciones de equilibrio.

3.4.1. Esfuerzos verticales en masivos semi-infinitos de superficie horizontal

Consideremos un terreno semi-infinito de superficie horizontal (Figl8Ral). Supondremos que las
unicas fuerzas que actian son las de gravedad. Entonces, los esfuerzos totales deben satisfacer la
ecuacién de equilibrio:

dive = —pge, (3.40)

donde p es la densidad de masa del suelo y g la fuerza de gravedad.

[ [

P1 d1
r—A
1dV1 P2 d2
L -
Pi I di
(a) Semi-espacio homogéneo (b) Semi-espacio estratificado hori-

zontalmente

Figura 3.8: Esfuerzos totales en el suelo
Si las propiedades del masivo y las fuerzas de volumen asociadas al peso son independientes de x
e y, la expresién anterior se reduce a:

0Ty, 0Ty, 0o,
—_— = = — —_— = — 3.41

Por lo tanto, el esfuerzo vertical o,, (6 0,) es proporcional a la profundidad |z|. Ademds, o, es un
esfuerzo principal ya que los esfuerzos de corte son nulos sobre una cara horizontal (n = +z). En el
caso de un terreno constituido por varias capas perfectamente horizontales y homogéneas (FigB.80),
se obtiene:

oo = pigd (3.42)

donde p; y d; son la masa especifica y la altura de cada capa 4, respectivamente. La integracion
de las ecuaciones de equilibrio no entregan los valores de los esfuerzos principales horizontales o, y
oy. Dichos valores, dependeran de las caracteristicas del comportamiento del suelo y de su historia
geoldgica (§822).
Si existe una napa de agua en equilibrio hidroestatico, la presién de poros aumentara proporcional-
mente a la profundidad de acuerdo a:
Uy = P § A (3.43)

donde p,, es la masa del agua y d,, es la profundidad bajo el nivel fredtico en equilibrio hidroestatico.
Una vez determinado el esfuerzo vertical total y la presiéon de poros a la misma profundidad, el
esfuerzo vertical efectivo o/, se determina por diferencia:

oL =0, — Uy (3.44)
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La FigB3al y muestra dos situaciones de altura distinta de nivel fredtico junto con los perfiles de
esfuerzos respectivos.

—
- 0 @
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\ \
\ \
\ \
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d AN d \NOz

Z N\ , \

uﬂ,’ O—Z uw
(a) Nivel de napa de agua bajo el nivel del suelo (b) Nivel fredtico sobre el nivel del suelo

Figura 3.9: Perfiles de esfuerzo

3.4.2. Esfuerzos horizontales en masivos semi-inifinitos de superficie horizontal

La ecuaciones de equilibrio no permiten calcular explicitamente los esfuerzos horizontales oy, en el
caso de depdsitos naturales de superficie horizontal. Sin embargo, la experiencia ha mostrado que los
esfuerzos horizontales son en general proporcionales al esfuerzo vertical efectivo o,. El cuociente entre
ambas cantidades se conoce como coeficiente lateral de empuje geoestdtico o coeficiente en reposo del
suelo Ky:

Ko= -1 (3.45)

Este coeficiente se aplica sélo a esfuerzos efectivos. El valor de K varia en funcién de la naturaleza
del suelo y de la historia geoldgica del sitio. En general, oscila entre 0,4 y 0,6 para arenas y gravas y
entre 0,5 a 1 para arcillas.
Para un material lineal eldstico isotrépico, la relacion esfuerzo deformacién se escribe:
14+v v

e V(o)1 (3.46)

é:

donde v y E son el médulo de Poisson y el médulo de Young del material, respectivamente. En la
caso geoestdtico semi-infinito es razonable suponer deformaciones horizontales nulas (€4, = g4y = 0).
Ademss, los esfuerzos horizontales son idénticos: o, = o, = o,. Luego, tomando por ejemplo €, se
obtiene:

1
€ ELy =Ezp =0 = 5 (o —v(op+02))
v
— oy = T, o, (3.47)
——
Ko

lo que constituye un aproximacién para K sobre la base de comportamiento lineal elastico isotrépico.

3.4.3. Esfuerzos en masivos semi-inifinitos de superficie inclinada

Supongamos una situacién tal como se muestra en la Fig BTl En este caso, la superficie del terreno
forma un dngulo « con respecto a la horizontal. Sobre una cara paralela a la superficie, las ecuaciones
de equilibro serian:

dive = —pgsinae, +pgcosae, (3.48)
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Figura 3.10: Esfuerzos bajo una superficie inclinada (adaptada de M, M)

Dada las caracteristicas geométricas del problema no pueden existir gradientes de esfuerzos en la
direccién de x 6 y, por lo tanto, integrando las ecuaciones de equilibrio se obtiene:

0., = pgZ cosa (3.49)
Tez = —pgZ sina (3.50)

Conociendo las caracteristicas del suelo, es posible determinar o, y luego reconstituir el estado ten-
sional completo del terreno.

3.4.4. Succiones en suelos saturados

Si bien supondremos en este curso que las presiones de poros son nulas sobre el nivel freatico
(FigB3al), en la préctica existe una cierta variacién de la presion intersticial entre el nivel de la napa
de agua y la superficie del suelo. Inmediatamente por debajo del nivel de la superficie, puede existir
una capa de suelo completamente seca (FiglBITal). Una regién del suelo por sobre el nivel de la napa
de agua permanece saturada debido a los efectos capilares a través de los poros del suelo. En dicha
zona, la presién de poros es negativa y puede representarse por:

Uy = — P § Ay (3.51)
Uy
fe—>1
Seco Uy = 0
-
S (N o
¢
I
Parcialmente o
saturado ‘\ :
\ Uy < 0
Saturado |—duw
w N v
Saturado | dw Ugy > 0
d
(a) Succiones en el suelo (b) Tubos capilares

Figura 3.11: Presién de poros y succiones en el terreno (modificada de m, M)

Entre las zonas saturadas y secas, existe una regién de suelo parcialmente saturado. En esta zona,
existen diferentes presiones de agua y gas (aire), por lo que la presién de poros puede aumentar o
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disminuir. Tal como se mencioné en §8.3.4 en la actualidad no existe una teoria simple y satisfactoria
que caracterice el comportamiento de este tipo de suelo, por lo que continta siendo un tema de
investigacion.

En la mayor parte de obras geotécnicas tales como taludes, fundaciones o muros de contencion, los
suelos se encuentran en estado saturado. Sin embargo, una regién de suelo no saturado puede existir
cerca de la superficie, en suelos compactados en zonas calidas y secas.

En una zona saturada con presién de poros negativa o succion, el agua se encuentra en tensién
tal y como ocurre un un tubo capilar de didmetro equivalente al tamano de los poros de un suelo. La
Fig BIT0 muestra la elevacién de una columna capilar en un tubo de didmetro d;. Para que el sistema
esté en equilibrio, las tensiones sobre la superficies deben ser iguales al peso de la columna de agua
capilar:

2
Tﬂ'dt:_%f)wgdw - —dy = AT
4 Pw g di
donde T es la tensién superficial entre el agua y el vidrio del tubo. Como u,, = py g dy, la succién en
lo alto de la columna de agua es:

(3.52)

4T
WUy = ——
w d,

Si el volumen especifico del suelo es v y el didmetro promedio de los granos es ds, el didmetro del tubo
d; puede ser expresado como d; = (v — 1) ds. Luego, la altura de la columna de agua sobre el nivel del
agua resulta:

(3.53)

4T
—dy=———— 3.54
Y pwg(v—1) ds (3.54)
y la correspondiente succién maxima sera:
4T
— Uy = ————— 3.55
o (v—1) ds (3:55)

Por lo tanto, la succién en suelos saturados es inversamente proporcional al tamano medio de los granos.
Considerando que la tensién superficial entre el agua y el cuarzo es alrededor de 7 x 107°[kN/m] y
suponiendo un volumen especifico v = 1.5, la TabB muestra algunos valores de altura capilar y
succion para tres tipos de suelos. Por lo tanto, pueden existir succiones relativamente elevadas incluso
en suelos saturados.

Tabla 3.1: Succiones en suelos saturados (Atkinsor, 2007)

Didmetro Altura capilar : 2
Suelo caracteristico P Succién [kPa]
fmm] [m]
Arcilla 0.001 60 600
Limos medios 0.01 6 60
Arena fina 0.1 0,6 6

3.5. Tensiones inducidas

Cuando se aplican un sistema de cargas sobre el suelo, se desarrollan en su interior esfuerzos
adicionales que generardn deformaciones. Los desplazamientos verticales hacia abajo se denominan
asentamientos. En la mayor parte de los casos, las cargas aplicadas son verticales y la superficie del
suelo es razonablemente horizontal. Por lo tanto, los asentamientos pueden tener gran influencia sobre
la superestructura.

Una parte clave del cdlculo de asentamientos consiste en la determinacion de los esfuerzos induci-
dos en el suelo por la superestructura. Para calcular estos esfuerzos o tensiones inducidas, se utiliza en
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general la teoria de elasticidad lineal. Esta aproximacién es razonable en el caso de esfuerzos normales
verticales, que suelen ser poco sensibles al comportamiento del suelo. Sin embargo, el cdlculo de las
otras tensiones mediante aproximaciones elasticas puede entregar resultados muy irreales, especial-
mente en el caso de las tensiones horizontales.

En esta seccidn, presentaremos las soluciones clésicas de esfuerzos inducidos en suelos bajo la
accién de cargas superficiales. Emplearemos estas soluciones més adelante (§o-2Z1.0) para el célculo de
asentamientos.

3.5.1. Suelo cargado uniformemente en superficie

Consideremos el caso de un suelo homogéneo infinito, de peso unitario v = pg y de superficie
horizontal. Si el suelo se encuentra uniformemente cargado en superficie por una presién ¢ (FigBI2),
el esfuerzo vertical a una profundidad z puede ser estimado de acuerdo a:

0, =72+¢q (3.56)

L
laz z

===t 11—

Figura 3.12: Suelo homogéneo cargado uniformemente en superficie

Este resultado es fundamental y no requiere conocimiento alguno sobre el comportamiento del
suelo. Ya que el suelo es infinito en un sentido horizontal, las deformaciones horizontales deben ser
nulas: €;, = €,y = 0. Veremos que esta configuracién se reproduce en laboratorio a través del ensayo
edométrico o de consolidacion (§oZTT)).

En practica el suelo no estd cargado sobre una superficie infinita, pero puede estar cargado sobre
una superficie muy grande con respecto a la profundidad z. En dichos casos, se puede admitir que las
deformaciones laterales son nulas y entonces que el ensayo edométrico es una buena representacién de
la situaciéon real.

3.5.2. C(Calculo de esfuerzos inducidos por la teoria de elasticidad

Para todo estado de carga distinto al descrito en §3.5.701, se requiere conocer el comportamiento del
suelo para determinar en forma realista las tensiones inducidas. El modelo de comportamiento mas
simple posible es el eldstico y su empleo reposa en el principio de superposicion.

3.5.2.1. Principio de superposicién

Si en un medio, al campo de tensiones g le corresponde el campo de deformaciones g LY al campo
de tensiones g, le corresponde el campo de deformaciones g,, entonces al campo de esfuerzos g L to,
le corresponde el campo de esfuerzos g+,

Este principio es fundamental para la teoria de elasticidad y es ampliamente empleado. En suelos,
se tiene entonces:

0, =7v2+ Ao, (3.57)

donde Ao, corresponde al incremento de tensiones en el medio eldstico sin masa (FigBI3).
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Figura 3.13: Principio de superposicién para sistemas elasticos

3.5.2.2. Cargas puntuales

Para determinar las cargas al interior de un masivo se emplean los resultados obtenidos por Boussi-
nesq acerca de la deformacién eldstica de un semi-espacio sin peso, isotrépico, homogéneo, de superficie
horizontal sometido a la accién de una carga vertical aislada P (FigBI4).

Figura 3.14: Suelo homogéneo bajo la accion de una carga puntual en superficie

Boussinesq dedujo los esfuerzos sobre una cara horizontal a través de un punto M, debido a la
accién de dicha fuerza. La componente normal (vertical) de dicho esfuerzo corresponde a:

3P
Ao, — cos® @ (3.58)
o bien en forma equivalente:
3Pz 3Pz 3PY(L
Ac,, = G Z5 = (;) (3.59)
o (r2 + 22)2 2R 2wz

donde R? = r2 4 22. La FigBI5a muestra la forma tipica de la funcién Y (-) de Boussinesq en funcién
de la distancia adimensional . Las curvas de los isovalores de esfuerzo vertical o bulbo de presiones

tienen por ecuacién (FigBIhD):

3
z

Las expresiones anteriores son independientes de los pardametros elasticos del material F y v. Sin
embargo, el esfuerzo horizontal o, depende del coeficiente de Poisson:

P 2 1-2
Aarr:—<3” _ Y > (3.61)

2t \ R® R(R+ z)

3.5.2.3. Cargas distribuidas

En la practica, las tensiones inducidas en los suelos son originadas por sistemas de cargas mas
complejos que cargas puntuales. Sin embargo, gracias al principio de superposicion, es posible calcular
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Figura 3.15: Solucién de Boussinseq para una carga puntual sobre un semi-espacio eldstico

las tensiones inducidas para situaciones mas generales integrando la solucién elemental del caso pun-
tual. En el caso de una densidad de carga ¢ distribuida en la superficie (FiglBId), un diferencial g dS
induce una tensién vertical a una profundidad z de:

3qdS

do,, =

cos® 0 (3.62)

o 22

Figura 3.16: Esfuerzo vertical inducida por una carga distribuida en la superficie (adaptada de Costet
and Sanglerat, M)

Luego, integrando la contribucién de toda la carga distribuida sobre la superficie S, se obtiene el
incremento total del esfuerzo vertical:

3
5 52 /S q cos® 0 dS (3.63)

A parte la aproximacién asociada al empleo de la solucién de Boussinesq, en este caso existe
también una aproximacién asociada al valor mismo de la densidad de carga ¢. En la prictica, una
carga distribuida en la superficie se transmite al suelo a través de una losa de fundacién, zapata
o radier. Este tipo de elementos posee un cierta rigidez que puede modificar significativamente la
distribucion de cargas que efectivamente transmite al suelo comparada con la distribucién de cargas
aplicada sobre el elemento. Por ejemplo, basta considerar el peso propio de dichos elementos para
alterar la distribucion de cargas efectivamente transmitidas al suelo. Por simplicidad, supondremos
en esta secciéon que los elementos de transmisién de carga son infinitamente flexibles y sin peso. Bajo
esta hipétesis, la distribuciéon de cargas no se ve alterada.

Aoy, =

3.5.2.3.1. Distribucién rectangular uniforme En el caso de una carga rectangular uniforme
de lados a y b, se emplean adbacos para evaluar tensién inducida sobre la proyeccién vertical bajo un
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vértice del rectangulo.

a b
Ao, (z) =ql <;, ;) (3.64)
donde I(-) es un coeficiente de influencia que depende de los pardmetros adimensionales Sy g en
funcién de la profundidad z. El valor del coeficiente de influencia en un punto M se puede leer

directamente del dbaco de la FigBTTal

bfz== 3.25 218 16
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Figura 3.17: Calculo de esfuerzos inducidos bajo una carga rectangular uniforme

Es posible combinar los valores de los coeficientes de influencia correspondiente a varios rectangulos
para determinar los esfuerzos verticales en cualquier punto del masivo de suelo:

= Si el punto M es interior al rectangulo cargado, es posible sumar los coeficientes de influencia
relativos a cada rectdangulo (FigBITh):

A%
I(M) =Y 1%(M) (3.65)
k=I

= Siel punto M es exterior al rectangulo cargado, los coeficientes de influencia de rectangulos que
tengan en su vértice el punto M se adicionan o se restan tal y como si se estuvieran sumando o
restando superficies:

I(M) =15 (M) + I'(M) — 1M (v — TTV(N) (3.66)

donde los rectangulos I, I1, I11 y IV estan definidos por los vértices M Mo My Mg, M My Mg My,
M Ms Ms M7 y M My My Mg, respectivamente (FigBI7D).

3.5.2.3.2. Distribucién circular uniforme §Si la carga superficial se distribuye uniformemente
sobre un circulo de radio r, el incremento de esfuerzo en la vertical del circulo a una profundidad z
queda dado por:
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Ao, =q|1l—-—— | =qJ (3.67)
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Figura 3.18: Incremento de la tension vertical Ao, bajo el eje de una carga uniforme distribuida
circularmente (Erank, [1998)

La FigBT8 muestra la representacién grafica de la funcién J para un radio de circulo r fijo. La
solucion anterior sélo permite obtener la tensiéon inducida en el eje vertical que pasa por el centro del
circulo.

3.5.2.3.3. Distribucion arbitraria Sila distribucién de la carga en superficie no es ni rectangular
ni uniforme, es posible subdividir la distribucién de carga en pequenos rectangulos de distribucién
uniforme y emplear las expresiones precedentes. En forma alternativa, se puede asimilar la carga
uniforme de cada pequeno rectangulo a una carga concentrada y superponer las soluciones elementales.
En general, el error es relativamente pequeno a partir de cierta profundidad.

Existe gran variedad de soluciones disponibles en la literatura para distintas configuraciones, la
mayor parte de ellas basadas en las hipétesis de elasticidad. Dentro de las mas clasicas se encuentran
las de [Poulos and Davis (1974).

3.5.2.4. Distribucién simplificada

Cuando se requiere un valor aproximado de las tensiones inducidas en el suelo por una carga
uniforme rectangular, es posible contentarse con una distribucion simplificada de esfuerzos normales.

El método consiste en suponer que la distribucién de esfuerzos normales es uniforme con la pro-
fundidad y que estd limitada por rectas que forman un dngulo « con respecto a la vertical (FigBI9).
En dicho caso, para un punto interior al trapecio de la figura, la tensién vertical inducida a una
profundidad z puede ser estimada por:

qab
(a+2ztana) (b+ 2z tan «)
donde a y b son las dimensiones del rectangulo de carga en la superficie y ¢ el valor de la carga
distribuida. En el punto P de la FiglBT9 la tensién inducida es nula: Ac,, = 0. En general se toma
a = 30.

Ao, = (3.68)
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Figura 3.19: Método aproximado para el célculo de tensiones inducidas

3.6. Ejercicios

3.6.1. Esfuerzos geoestaticos

Suponga un suelo arenoso homogéneo saturado, de peso especifico saturado v = 20[kN/m3]. Ini-
cialmente, el nivel fredtico coincide con la superficie del suelo. Considere dos puntos de control A y
B, a 5[m] y 10[m| de profundidad, respectivamente (FigB20). El peso especifico del agua puede ser
considerado igual a 7, = 10[kN/m3]. Con respecto a la situacién inicial considere dos escenarios:

a) Fruto de una crecida, el nivel de agua sube 2[m] respecto del nivel inicial.

b) Luego de un periodo de sequia, el nivel fredtico baja 2[m| respecto del nivel inicial. Suponga que
el suelo se desatura completamente en la franja entre 0 y 2[m| de profundidad.

Determine en cada caso si el esfuerzo efectivo vertical o/, en A y B se reduce o aumenta con respecto
al valor inicial.

2m] SZ Escenario a
2] ~Z— Tnicial
z S Escenario b
5[m]
oA
5[m]
B

Figura 3.20: Ejercicio B.6.1l

Respuesta:

En la situacién inicial, la evolucién de las presiones de poros u,,, los esfuerzos verticales totales o, y los
esfuerzos verticales efectivos o/, con la profundidad z estdn dados simplemente por:

Uy = TYw?
o, = vz

/

0, = (’Y*’Yw) z
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Por lo tanto, se tiene:
a;A = (20— 10) x 5 =50[kPa] vy a;B = (20 — 10) x 10 = 100[kP4a]

a) La crecida de 2[m] agrega un esfuerzo total adicional en la superficie de 2 x 10 = 20[kPa], por lo tanto la
distribucién de la presién de poros ., (z) y de los esfuerzos totales o,(z) resulta (z > 0):
Uy = 204+ yp2
o, = 204~z

Luego, los esfuerzos efectivos no se ven alterados:
/
O, =0z — Uy = (’Yf/yw) z

en consecuencia:

o/" =(20-10)x 5 =50kPa] y o.” = (20—10) x 10 = 100[kPa]

Para valores de z por sobre la superficie del suelo (z < 0), los esfuerzos totales se igualan a la presién del
agua y los esfuerzos efectivos son nulos:

0, =Uy=20+v,2 'y o0.=0

b) Cuando ocurre la sequia, la franja de suelo entre z = 0y z = 2[m] se desatura completamente. Recordando
que:
Y=+ nS Y

y suponiendo desaturacién completa (S, = 0), la evolucién de los esfuerzos verticales totales y efectivos
estd dada por (0 < z < 2):

0, =0, ="4% y Uy =0
Por debajo de 2[m] de profundidad, el suelo se encuentra en estado saturado y por lo tanto los esfuerzos
totales crecen a razén de v = 4 4+ ny,. La distribucién en funcién de la profundidad para z > 2 resulta:

Uy = Yw(z—2)
0. = 2vi+v(2-2)
o, = 2+ (Y =) (2 -2)

En comparacién con la situacion inicial se demuestra que:

; inicial < ; escenario b
(V=) 2z < 274+ (v —7w)(z—2
(V=) z=2)+2(v =) < 29+ (=) (z—2)
2(Ya+nYw —Yw) < 274
2%+ (n—1) < 274
——

<0

Por lo tanto las tensiones efectivas aumentan en los puntos A y B. En efecto, si z, es la profundidad
que desciende la napa, la presién de poros disminuye en 7, z,,. Al mismo tiempo, los esfuerzos totales
disminuyen en n -y, z,, si el suelo se desatura completamente. Como la presién de poros decrece mas de lo
que puede disminuir el esfuerzo total (a lo mds el agua en los intersticios), el efecto global es desfavorable
para las tensiones efectivas.
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50 4.1. Introduccién

4.1. Introduccion
Como vimos en §3 el agua se puede encontrar en distintos estados al interior del suelo:

= Agua constituyente de las particulas minerales que componen el suelo.
= Agua ligada o adsorbida adherida a las particulas de tamano més fino.
= Agua libre que circula entre los poros bajo el efecto de las fuerzas de gravedad.

= Agua capilar retenida en los conductos capilares de un suelo en estado parcialmente saturado.

Dichos estados dependen de la naturaleza mineraldgica del suelo y del tamafio de las particulas.
En el caso de suelos arcillosos, el agua se puede encontrar en cualquiera de los cuatro estados descritos
y la franja capilar puede ser de decenas de metros por sobre el nivel fredtico. En arenas, en general
no existe agua constituyente y la franja capilar es de s6lo unos pocos centimetros. El agua por sobre
el nivel de la franja capilar (FiglZT) esta en estado discontinuo y tiene un efecto muy menor sobre el
comportamiento mecanico del suelo.

En este capitulo abordaremos el efecto del agua al interior del suelo. Veremos como las presiones
y el flujo del agua al interior del suelo interactiian con las deformaciones y afectan la estabilidad de
ciertas obras geotécnicas. Comenzaremos describiendo las ecuaciones que gobiernan el flujo del agua
al interior del suelo, continuando con los flujos estacionarios (steady state seepage). Discutiremos la
interaccion entre las fases sélida y liquida en términos de las fuerzas de filtracién debidas al flujo de
agua. Terminaremos por una descripcion general de los métodos de resolucién de problemas de flujo
en suelos.

4.2. Hidraulica de suelos

Para problemas de flujo de agua en suelos, el suelo se caracteriza por medio de la porosidad n
(§ZZT)). Este pardmetro se asume en general constante en el tiempo. En términos més rigurosos,
desde el punto de vista del flujo interesa la porosidad eficaz, definida como el cociente entre el volumen
de vacios efectivo por donde el agua puede circular y el volumen total. Por simplicidad, supondremos
que el suelo se encuentra completamente saturado en la zona donde se produce el escurrimiento de
agua y que es homogéneo e isotrépico.

4.2.1. Carga hidraulica

La descripcion de los movimientos en mecanica de fluidos se realiza mediante la nocién de carga
hidrdulica. La carga hidrdulica h corresponde a una medida de la energia potencial por unidad de
volumen del fluido:

h= +z+ U—Q

9 Puw 29

donde u,, es la presiéon del agua y p,, su densidad de masa. g es la aceleracién de gravedad y v la

velocidad de escurrimiento del agua. z corresponde a una cota o altura medida desde un punto de
referencia, de valor positivo por sobre dicho nivel.

La expresién de la carga hidréulica estd compuesta por tres términos. Los dos primeros en (1)
corresponden a la energia de las fuerzas externas y el tercero a la energia cinética del fluido en
movimiento. Las velocidades del agua al interior del suelo son en general bajas. Por ejemplo, en suelos
arcillosos las velocidades usuales son del orden de los milimetros por dia. En casos excepcionales, podria
llegar hasta 1[m/s]. Luego, el término asociado a la energfa cinética % es en general despreciable con
respecto a los otros y se suele omitir en mecéanica de suelos:

(4.1)

h~ —+2 (4.2)



Capitulo 4. El agua en el suelo ol

De la forma escrita en () 6 [Z), la carga hidrdulica h tiene unidades de longitud, en general
metros.
Por otro lado, la presiéon de poros u,, se puede relacionar a la carga hidraulica por medio de:

Uy = Yw (h - Z) (43)

donde vy, = py g es el peso por unidad de volumen del agua.

4.2.2. Gradiente hidraulico

El gradiente hidraulico ¢ es un vector definido como el negativo del gradiente de la carga hidraulica
h:

i=-Yh (4.4)

En un sistema de coordenadas cartesianas, se escribe:

Oh oh oh
— e ——e, ——¢
ox " 0oy Y 0z7°
Una superficie de carga hidraulica constante (h =cte.) se conoce como superficie equipotencial.

Una superficie sobre la cual u,, es constante se conoce como superficie iso-piezométrica. De acuerdo a
la definicién de 2, el gradiente hidraulico en un punto es normal a la superficie equipotencial que pasa

por ese mismo punto (FigHTal).

L=

(4.5)

(a) Superficie equipotencial y gra- (b) Equipotenciales y lineas de corriente
diente hidraulico (Atkinson, 2007)

Figura 4.1: Representacién esquemaética de superficies equipotenciales, gradientes hidrdulicos y lineas
de corriente

4.2.3. Velocidad de infiltraciéon

En suelos, como en cualquier otro medio poroso, los poros por donde el fluido puede circular son
de tamano y forma muy variables. Por lo tanto, las particulas de agua siguen una trayectoria sinuosa
e irregular a través del medio (FiglZal). Ya que no resulta practico describir la velocidad real de
las particulas a través de dicho tipo de trayectoria, se define una velocidad promedio o wvelocidad
de infiltracion como el limite del cuociente entre el caudal diferencial d@) que pasa a través de una
superficie diferencial dS orientada por la normal n (FigE2H).

En el caso de un fluido incompresible, la definicién de la velocidad de infiltracién queda:



52 4.2. Hidréulica de suelos

ds B
n R
v
Trayectoria real
— — —— Trayectoria promedio
(a) Trayectoria del agua al interior del suelo (b) Definicién velocidad de infiltracién

Figura 4.2: Velocidad de infiltracion

El vector v corresponde a una velocidad media aparente, ya que se trata de un cuociente entre el
caudal y un area total que incluye particulas y vacios. También es posible definir una velocidad media
verdadera v' como el cuociente entre el caudal y el drea de vacios efectivamente disponible para la
infiltracién del agua. La relacion entre la velocidad verdadera y la aparente estd dada por:

1
/
o=~ (4.7)
donde n es la porosidad del medio. Por supuesto, la velocidad verdadera es un poco mayor que la
velocidad aparente de infiltracién.

Se conoce como linea de corriente a una curva tangente en cada punto al vector de velocidad de
infiltracién. Por lo tanto, corresponde a una descripcion de la trayectoria promedio del agua al interior
del suelo. Si la linea de corriente es rectilinea, se dice que el escurrimiento es lineal. Existe una tnica
linea de corriente que pasa por cada punto de un suelo homogéneo. Entre las lineas de corrientes se
forman tubos de corriente, que delimitan un volumen de agua que circula al interior de dicho “tubo”.
El fluido al interior de un tubo de corriente no puede salir lateralmente del tubo cortando otras lineas
de corriente.

En la FiglL1H, las lineas de corriente AB y C'D definen un tubo de corriente. Las lineas AC' y BD
corresponden a superficies equipotenciales. La caida de la carga hidraulica entre AC'y BD es dp. Si
la longitud media del tubo de corriente entre las dos equipotenciales es ds, el gradiente hidraulico a
lo largo del tubo puede ser calculado graficamente segun:

. op
i=-5 (4.8)
por lo tanto, entre més préximas estén las curvas equipotenciales, mas alto serd el gradiente hidraulico.

4.2.4. Ley de Darcy

La velocidad de infiltracién el agua al interior de un suelo depende fundamentalmente de los vacios
disponibles para su circulacién y de los gradientes de carga hidraulica. La relacién entre la velocidad
de infiltracién y la carga hidrdulica para flujos unidimensionales, fue determinada en 1856 por Darcy
empiricamente a partir de ensayos sobre un tubo lleno de arena. Dicha relacién se escribe:

v==~ki (4.9)
donde v es la velocidad del escurrimiento 1D, i el gradiente hidraulico 1D a través del eje x por ejemplo
(1 = —%) y k es un coeficiente de proporcionalidad conocido como coeficiente de permeabilidad o

conductividad hidrdulica.
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La expresién unidimensional de Darcy fue generalizada por Schlichter para el caso de un flujo
tridimensional al interior de un suelo homogéneo e isotrépico:

4= —

Q:

[
i

Vh (4.10)

donde K es el tensor de permeabilidad del suelo, constante para el caso homogéneo y ademdn el caso
isotrépico:

i

=k.

I~

(4.11)

En dichas condiciones, la velocidad de infiltracién es colineal al gradiente hidraulico que a su vez
es normal a las superficies equipotenciales. Luego, v también es normal a las superficies h =cte.

La Ley de Darcy es valida para fluidos viscosos newtonianos en flujo laminar, es decir, cuando las
fuerzas viscosas dominan a las fuerzas de inercia. En general, se acepta su aplicacién si el numero de
Reynolds Rl es inferior a 10.

4.2.5. Coeficiente de permeabilidad

El coeficiente de permeabilidad para la Ley de Darcy posee las dimensiones de una velocidad ya
que el gradiente hidrdulico i es adimensional. En general se emplea [m/s]. El valor del coeficiente de
permeabilidad o conductividad hidraulica varia enormemente en suelos naturales: 1[m/s] para gravas
muy permeables hasta 10~ [m/s] para arcillas poco permeables (TabE]).

Tabla 4.1: Permeabilidades de distintos suelos (Magnan, [1999)

Tipo de Gravas Arenas Limos Arcillas
suelo
k[m/s] 100 1073 1076 1079 101
NG
eto‘d(.)/de Ensayo de carga constante Ensayo de carga variable
medicién

El coeficiente de permeabilidad depende tanto de las caracteristicas del suelo como de las del fluido,
su forma general es:

K
. (4.12)

donde K es un coeficiente que caracteriza la disposicién de los vacios que se denomina permeabilidad
geométrica [L?] y p es la viscosidad dindmica del agua (1 = 1075[kN s/m?] agua pura a 20°).

Los suelos sedimentarios originados por transporte y depositacién de material, se presentan como
una serie de estratos practicamente horizontales de espesor variable y de diferentes permeabilidades.
Esta sucesiéon de capas horizontales puede ser reemplazada por un tnico estrato de permeabilidad
equivalente k., es decir, que presente el mismo caudal para la misma carga. Existen dos situaciones
de interés:

» Si el flujo es paralelo a la estratificacion (Figl3al), el coeficiente de permeabilidad equivalente
estd dado por:

_ 2ikiHi
Zi H;
donde k; y H; corresponden a la permeabilidad y espesor de cada capa i, respectivamente. En este

caso, la situacion se asimila a un sistema en paralelo y la expresién anterior se deriva sumando
la contribucién de cada estrato al caudal total.

ke (4.13)

'Re = %7 D didmetro del tubo y p viscosidad dindmica: si Re < 2000 el flujo es laminar y si Re > 4000 el régimen
es turbulento
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» Si el flujo es perpendicular a la estratificacién (Figl30), el coeficiente de permeabilidad equiv-
alente se obtiene segtn:

. H:

ke = ZZ_HZ (4.14)
En este caso, la permeabilidad equivalente se deriva asimilando la configuracién a un sistema en
serie, imponiendo la continuidad del caudal entre cada estrato.

ERRRARE

(a) Flujo paralelo a la estratificacién (b) Flujo perpendicular a la estratificacién

Figura 4.3: Permeabilidad de suelos estratificados

Se puede demostrar que la permeabilidad equivalente vertical es siempre inferior a la horizontal.

4.2.6. Flujo en suelos anisotrépicos

En el caso de un masivo anisotrépico, el tensor de permeabilidad K en ([I0) posee seis componentes
independientes. Sin embargo, tal y como ocurre con los tensores de esfuerzo o deformaciones, el tensor
K puede ser diagonalizado de forma que:

£:k1§1®§1+k32§2®§2+k3§3®§3 (4-15)

donde ¢, ey y e5 son las direcciones principales del tensor de permeabilidad. En forma alternativa, su
representaciéon matricial en dicha base es:

ki 0 0
Kl=] 0 ko 0 (4.16)
0 0 ks

En los depésitos sedimentarios, las direcciones principales usuales son la vertical y las dos hor-
izontales perpendiculares entre si. En general, la permeabilidad es isotrépica en el plano horizontal
(ky = ky). En el caso anisotrépico, la velocidad de infiltracién v deja de ser colineal al gradiente
hidraulico ¢ y por lo tanto las lineas de corriente ya no son ortogonales a las superficies equipoten-
ciales.

4.2.7. Medicion de la conductividad hidraulica

Los coeficientes de permeabilidad en suelos suelen ser medidos en laboratorio sobre pequefas
muestras, idealmente inalteradas. El objetivo es representar de la mejor forma posible la disposicion
real de las particulas y de los vacios en el terreno. Sin embargo, por tratarse de muestras pequeinas, no
es posible representar las heterogeneidades de mayor escala que pueden existir en el terreno: fuertes
variaciones de la permeabilidad de un estrato a otro, fisuras, discontinuidades, etc. En dichos casos,
es deseable efectuar mediciones in situ para caracterizar de mejor forma la permeabilidad real del
terreno.

La medicién de las propiedades de conductividad hidraulica en laboratorio se realiza tipicamente
mediante dos procedimientos: ensayos de carga constante y de carga variable. Los ensayos de carga
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constante son mas adaptados a los suelos de alta permeabilidad, mientras que los de carga variable
son mds adecuados para suelos de baja permeabilidad (TabET]).

4.2.7.1. Ensayos de carga constante

En este tipo de ensayo se impone una diferencia de carga Ah entre los dos extremos de una probeta
de suelo de longitud L y seccién transversal A (FigllZal). Se mide el volumen de agua en funcién del
tiempo V,,(t) que atraviesa la muestra. El coeficiente de permeabilidad se calcula de acuerdo a:

velocidad %

~ gradiente %

(4.17)

donde V,,(t1) y Vi (t2) son los volimenes de aguas medidos en dos instantes t1 y to (t2 > t1), respec-
tivamente.

(a) Ensayo a carga constante (b) Ensayo a carga variable

Figura 4.4: Esquemas de ensayos para la medicién de la permeabilidad

4.2.7.2. Ensayos de carga variable

En este caso se controla la evolucién de la carga hidraulica medida en un tubo largo de pequena
seccién transversal a. A medida que el agua se infiltra a través de la muestra, la diferencia de carga
entre los dos extremos disminuye al mismo tiempo que la velocidad del flujo. Al cabo de un tiempo, el
sistema tiende a un estado de equilibrio. La aplicacién de la ley de Darcy para la diferencia de carga
entre los dos extremos en un instante t se escribe:

Ah(t
Qt) = k#A (4.18)
donde Q(t) es el caudal que atraviesa la muestra en el instante t. En el tubo delgado, la variacién de
altura se puede relacionar con dicho caudal:

o) = —a 1210

Igualando las dos expresiones anteriores se deduce la ecuacién diferencial ordinaria para la altura
de agua en el tubo delgado:

(4.19)

d(AR®) A dt
TR (4.20)

Por integracién directa se obtiene:
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Ah(t) Ak
In NI ——(t—to) (4.21)
o bien:
Ak
Ah(t) = Ah(ty) e oz t=t0) (4.22)

Para determinar el valor de k, es posible hacer una regresién logaritmica de la variaciéon de la
altura del tubo en funcién del tiempo. En forma alternativa, se puede calcular directamente a partir
de dos mediciones de Ah en dos instantes distintos to y ¢1 (t1 > to):

al 1 1 Aho

k:_i —_—
At —to Al

(4.23)

4.3. Fuerzas de filtracion

La pérdida de carga a través del flujo del agua en el suelo corresponde a una disipacion de energia
que resulta de la interaccién entre el fluido y las particulas del suelo. Al mismo tiempo, el agua en
movimiento ejerce sobre las particulas un accién denominada fuerza de filtracion que corresponde a
una fuerza de arrastre sobre la fase sélida del suelo.

Esta fuerza de filtracion se agrega a la presion que ejerce el agua sobre el sélido en equilibrio
hidroestético (empuje de Arquimides).

4.3.1. Caso unidimensional

Consideremos dos suelos idénticos, uno bajo una napa en reposo (Figlhal) y el otro bajo los
efectos de un flujo vertical dirigido hacia abajo (FiglEBH). En ambos casos, el suelo estd recubierto
por una capa de agua de espesor H. En el segundo caso, el agua fluye a través del suelo hacia un
recipiente ubicado a una profundidad D con respecto a la superficie del agua. Este recipiente fija la
carga hidraulica en el borde inferior del suelo.

(a) Napa fredtica en reposo (b) Flujo vertical

Figura 4.5: Fuerzas de filtracién (adaptada de [Magnan, [1999)

Fijando como referencia el nivel superior del suelo, la carga hidréulica en dicho nivel es H (punto
A en FiglLBH). En un punto arbitrario M, situado a una profundidad z se tiene:

» Para el caso en reposo (FigZhal):

o, = vyz+vH (4.24)
Yw(z + H) (4.25)
o, = 4z (4.26)

Uy



Capitulo 4. El agua en el suelo 57

» Pare el caso sometido a un flujo vertical (FigEDH).
o, = vz+yH (4.27)
Uy = Yw(z+H —0h) (4.28)
donde 6h es la pérdida de carga entre la superficie del suelo y el punto M (D es la pérdida de

carga total). En este caso, el esfuerzo vertical efectivo estd dado por:

oL = (v =)z = Y dh = (Y = ) 2 + iz (4.29)
/

N
El gradiente hidraulico 7 es constante en este caso:

) 6h D
i=——=7 (4.30)
Luego:
ol = (7 + i)z (4.31)
por lo tanto, ademas del peso buoyante, aparece una fuerza de volumen i+,, dirigida en el sentido
del flujo.

4.3.2. Caso general

En el caso general (FigEd), el flujo de un suelo tiene por efecto:

» Reducir el peso v del suelo al peso buoyante 7/ = v — v,

= Ejercer sobre la fase sélida una fuerza de filtracion igual a ,, 2 por unidad de volumen

/
1 h = cte.

linea de
corriente

Figura 4.6: Fuerzas de filtracién: caso isotrépico (adaptada de Magnan, 1999)

4.3.3. Gradiente hidraulico critico

En el caso unidimensional, si el flujo es ascendente, la expresién de los esfuerzos efectivos es:

o, = (Y — i)z (4.32)
por lo tanto el peso buoyante se reduce en i7,,. Si bajo efecto de las fuerzas de infiltracién el esfuerzo
vertical se anula (i, = 7'), el suelo perderd toda resistencia. El valor del gradiente hidraulico para
la cual esta situacion ocurre se conoce como gradiente hidrdulico critico i.:

ip = (4.33)

En la FiglT0 el gradiente hidraulico es maximo cerca del fondo de la zanja (s minimo para dh
constante). En esta zona, si el gradiente promedio supera al gradiente critico (i > %), el suelo se puede
levantar bruscamente sufriendo ebullicién (boiling o piping). Este fenémeno puede ser desastroso para
una obra, sobre todo cuando se excava por debajo del nivel de la napa freatica. Este efecto explica las
arenas movedizas naturales (quicksands), que se forman cuando existe un flujo vertical de agua debido
al efecto de una napa artesiana (napa bajo presion).
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4.4. Flujo estacionario

El objetivo de esta seccién es describir el flujo estacionario o permanente (independiente del
tiempo) que ocurre al interior de los suelos. Se busca determinar:

= La distribucién de las cargas hidraulica y de las presiones de poros.
= Kl campo de velocidades del flujo.

» Los caudales.

La estimacién de los flujos estacionarios estan asociados a muchos problemas en geotecnia. Por
ejemplo al calculo del caudal de agua a extraer durante el agotamiento de una napa fredtica o a la
estimacién de los caudales de infiltracién en presas. Desde el punto de vista de los suelos, interesa sobre
todo el calculo de la distribucién de las presiones de poros, ya que que su resistencia esta relacionada
con los esfuerzos efectivos. Por ejemplo, el disenio de sistemas de drenaje busca sobre todo disminuir
las presiones de poros para controlar las tensiones efectivas. Sin embargo, serd importante estimar
correctamente los caudales a drenar para asegurar un diseno eficaz.

4.4.1. Flujo en medios homogéneos isotropicos

Para determinar el flujo estacionario de agua en un suelo saturado basta con conocer la carga
hidraulica h(z) en todo punto z. En seguida, la presién de poros u,(z) se obtiene directamente de
[E3). Luego, la velocidades v(x) pueden ser calculadas con la ley de Darcy ([EI0).

Al interior de un volumen de control V de un suelo, la masa de agua M,, se puede calcular de
acuerdo a:

Mw:/ NPy dV (4.34)
|4

El principio de conservacién de la masa implica:

d M,
yr =0 (4.35)
o bien:
d M, 0
v = w) dV w U .ndS 4.36
o /Vat(np) +/Snpyﬂ (4.36)

La primera integral representa la variacion de masa de agua al interior del volumen de control V. La
segunda integral corresponde al flujo de agua a través de la superficie S = AV del volumen de control,
por lo que representa la porcién de masa de agua que sale o entra a V. El vector v’ corresponde a la
velocidad real del agua (§7), mientras que n es el vector unitario normal exterior a S. La aplicacién
del teorema de Gauss o de la divergenciach
al interior de la integral de volumen:

a la integral de superficie permite agrupar ambos términos

/V <% (1 pw) + div (1 py y')) dV =0 (4.37)

2El teorema de Gauss, de Gauss-Ostrogradsky o de la Divergencia permite relacionar la integral de volumen de la
divergencia de un campo vectorial f con la integral de superficie del flujo del campo a través del borde del dominio:

/ divfdV = fndS
v av

. . . . .2 . 1
donde n es la normal unitaria exterior al borde 9V de V. La aplicacién del teorema requiere que f sea de clase C*, es
decir que f posea derivadas de primer orden continuas y que V sea simplemente conexo.
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Como la expresién anterior es valida independientemente del volumen de control V', se obtiene
aceptando que p,, es constante:

dive = —% (4.38)

En el caso estacionario la porosidad n es constante en el tiempo, por lo que la expresiéon anterior
se reduce a:

dive =0 (4.39)

Remplazando la expresién general de la ley de Darcy en 3D se obtiene (caso homogéneo e isotropi-
€o):

div (~K.Vh) =0 = Ah (4.40)

donde A(-) es el operador Laplaciano (53—;2 + 88—;2 + g—; en coordenadas cartesianas).

Un campo escalar h que satisface la ecuacién de Laplace (Ah = 0) se dice armdnico, por lo que la
carga hidraulica es armonica si el medio es isotropico y homogéneo. La resolucién de la ecuacién de
Laplace junto con las condiciones de borde permite determinar la carga hidraulica en cualquier punto
del suelo. En el caso isotropico, la carga hidraulica resulta independiente de la permeabilidad.

4.4.1.1. Condiciones de borde

La condiciones de borde en problemas de flujo estacionario son de cuatro tipos (FigB):

Figura 4.7: Condiciones de borde para problemas de flujo estacionario en suelos: presa de tierra ho-

mogénea (adaptada de Magnan, |2QOQd)

1. Superficies equipotenciales: sobre estas superficies la carga hidraulica es constante y el vector de
velocidades es normal:
h = cte. (4.41)

En términos matematicos, este tipo de condicién se conoce como condicion de Dirichlet y ocurre
por ejemplo entre una capa poco permeable y una muy permeable (e.g., una arcilla en contacto
con una arena), o sobre la pared aguas arriba de una presa.

2. Superficies impermeables: el flujo a través de ellas es nulo. Por lo tanto, el gradiente hidraulico
en la direccién perpendicular n a la superficie impermeable también se anula:

Vh.n=0 (4.42)

La expresion anterior tiene el sentido de una derivada direccional de h segtin n. Una consecuencia
es que el vector de velocidades debe ser paralelo a la superficie impermeable. Mateméaticamente,
corresponde a una condicion de Neumann y ocurre sobre la superficie de contacto entre un suelo
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y otro material (o suelo) practicamente impermeable: nicleos de arcilla, hormigén, etc. Es raro
que se imponga un flujo no nulo sobre una superficie de una obra geotécnica, pero la condicién
para un flujo constante no nulo es equivalente.

3. Superficie libre (del agua): se verifica simultdneamente que el vector velocidades es tangente y
que la presién de poros es igual a la atmosférica (generalmente nula):

Vh.n=0 (4.43)

v Uy = 0 6 h = z. El agua no puede atravesar esta superficie ya que es el limite fisico para el
transito del agua. La ubicacién de este tipo superficie no es conocida a priori, por lo que debe
ser determinada por el calculo.

4. Superficie libre (del suelo): en ciertas situaciones puede ocurrir que el agua que se desplaza al
interior de un macizo llegue a la superficie externa del suelo con una componente de la velocidad
orientada hacia el exterior. Sobre dicha superficie la presion de poros es idéntica a la atmosférica
y se supone nula. Sin embargo, el vector de velocidades estd orientado hacia el exterior del
dominio:

Vh.n>0 (4.44)

Vuy,=006h=z

4.4.1.2. Condiciones de continuidad

El flujo del agua intersticial debe ser continuo a través del suelo. Entonces, las velocidades normales
de los flujos deben ser idénticas sobre la interfaz entre dos capas de distinta permeabilidad (FigHRal):

donde v,,; corresponde a la velocidad normal en el suelo i. En forma equivalente, la condicién anterior
se puede escribir:

Koy YAy = ki, Vhy (4.46)

donde k,, son los coeficientes de permeabilidad del material i en la direccion normal, h; la carga
hidrdulica respectiva y n el vector normal sobre la interfaz entre los suelos. Las componentes tangentes
de las velocidades pueden ser distintas en cada capa.

Suelo 1

Suelo 1

(a) Continuidad de las velocidades normales (b) Continuidad de caudales

Figura 4.8: Condiciones de continuidad del flujo a través de la interfaz entre dos suelos de permeabil-
idades distintas (adaptada de Magnan, 2000a)

Consideremos la interfaz entre dos suelos isotrépicos de permeabilidad ki y ks. Las lineas de
corriente y las equipotenciales para una misma variaciéon de carga Ah se ilustran en la FiglERO La
continuidad de caudal en el tubo de corriente requiere que:
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q1 = q2 (4.47)

donde ¢; es el caudal asociado al tubo de corriente en el suelo i. Considerando los anchos de los tubo
a; y distancia b; entre las equipotenciales de cada suelo i, la condicién de continuidad se puede escribir
como:

v1ar = Va9
Ah Ah
ki —a; = ky—
1 bl al 2 bg a2
al a9
ki— = ko— 4.48
1y 23, (4.48)

En términos de las pendientes «; de las lineas de corriente en el medio i:

tanay _ b (4.49)
tan am k1
por lo que las pendientes de las lineas de corriente son inversamente proporcionales a las permeabili-
dades. Si k1 > ko y a1 = ao, se cumple que as > a1 y que:

:—; = Z—; > 1 (4.50)
luego, las lineas equipotenciales estardn maés cerca una de otra en el suelo de menor permeabilidad.

4.4.2. Flujo en medios homogéneos anisotropicos

En el caso de un medio homogéneo anisotrépico, la ecuacion de conservaciéon de masa de agua se
escribe:

o o,
Tox? Y oy? 7022

donde ky, ky y k. son las permeabilidades en las direcciones principales del tensor K.
No obstante, es posible convertir la ecuacién ([E53) en la ecuacién de Laplace mediante el siguiente
cambio de coordenadas:

div (-K.Vh) =k =0 (4.51)

T=—= ; fJ=-—2= ; Z=-—— (4.52)
luego:
0’h n 0%h n 0’h
0r?  0y2 072
En consecuencia, el flujo en un medio homogéneo anisotrépico es equivalente al de un medio

homogéneo isotrépico en un sistema de coordenadas adecuado. En términos graficos, el cambio de
coordenadas precedente corresponde a un escalamiento de los ejes principales del problema original.

=0 (4.53)

4.4.3. Meétodos de resoluciéon de problemas de flujo

Los métodos de resolucion de problemas de flujo han evolucionando de forma importante el dlti-
mo tiempo gracias al auge de los métodos computacionales. Sin embargo, los métodos de resolucion
clasicos basados en la resolucién analitica directa en ciertos casos simples, constituyen la base de las
herramientas empleadas en la resolucién de los problemas de flujo.

Buena parte de los problemas tridimensionales pueden ser llevados a problemas bidimensional
equivalentes de flujo vertical u horizontal. Los flujos sobre planos verticales se encuentran frecuente-
mente en problemas geotécnicos donde la dimensién perpendicular es de gran extensiéon comparada a
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las dimensiones en el plano. Es el caso tipico en presas, diques, taludes, excavaciones o rellenos. Los
métodos de resolucién clasicos pueden ser aplicados a la mayor parte de estas situaciones.

4.4.3.1. Resolucién analitica directa

En ciertas configuraciones geométricamente simples, es posible calcular directamente las superficies
equipotenciales y las lineas de corriente de un flujo estacionario. Por ejemplo, el caso del flujo horizontal
en un estrato de suelo homogéneo limitado por materiales impermeables por arriba y por debajo (flujo
plano o radial), como es el caso del flujo a través de un tubo cilindrico o el del flujo superficial por
sobre una pendiente.

Tomando por ejemplo el caso del flujo radial (FiglLH), intuitivamente es claro que la lineas de
corriente seran lineas radiales y las superficies equipotenciales corresponderan a circulos concéntricos.
Por lo tanto, la carga hidraulica h y la velocidad v dependeran exclusivamente de una variable radial
r. Las condiciones de borde son la carga hidraulica hg sobre un circulo equipotencial central ry y la
carga hj sobre un circulo externo rj.

Figura 4.9: Flujo radial cilindrico (adaptada de [Magnan, [1999)

En dicha geometria, el caudal Q a través de un equipotencial se puede escribir como:

dh dh Q
Q =2mrv = 2777“]{:5 - = (4.54)
La solucién de la ecuacién diferencial ordinaria tiene la formas
h=alnr+b (4.55)

donde a y b son las constantes de integracién. Imponiendo las condiciones de borde h(rg) = hg y
h(r1) = h1, se obtiene:

Inr —Inry

h=ho—(ho—nh 4.
0~ (ho l)lnrl—lnro (4.56)
Luego, el caudal se obtiene por diferenciacién:
2wk(ho — h

Inrg —Inry

4.4.3.2. Redes de flujo: método grafico

En el caso de un flujo bidimensional a través de un medio homogéneo e isotrépico, el conjunto de
curvas equipotenciales y de lineas de corriente constituyen una red de curvas ortogonales denominada
red de flujo. Por ejemplo, la parte derecha de la Figl LT muestra la red de flujo entorno a un excavacién
simétrica en zanja, en un suelo homogéneo e isotrépico de permeabilidad k.
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Figura 4.10: Red de flujo estacionario alrededor de la excavaciéon de una zanja (Im, M)

Las curvas equipotenciales de la red se trazan usualmente de forma que la pérdida de carga dH
entre curvas sucesivas sea constante. Si AH es la diferencia de carga entre el limite superior H; y el
limite inferior del escurrimiento Hy (AH = Hy — Hs) y ny, el nimero de intervalos equipotenciales, la
pérdida de carga entre curvas sera:

_AH H - H

np nh

6h (4.58)
Si M es un punto ubicado sobre la j-ésima equipotencial, la carga hidraulica en ese punto vale:

j_
np,

h(M)=Hy, — (j — 1)6h = AH (1 - 1) + Hy (4.59)

Si el flujo es lo suficientemente lento, la presién de poros u, (M) en M vale:

U (M) = 7 (h(M) = 2(M)) (4.60)

donde z(M) es la cota del punto con respecto a la referencia.
En un tubo de corriente el caudal es constante. En la FiglETH, b es el ancho de un tubo de
corriente. Entonces, el caudal sobre ese tubo se puede escribir como:

5=V &b =kidh= k‘;—hab (4.61)
S

y el caudal total serd la suma de las contribuciones de los caudales de todos los tubos: Q = > dq.
En general, se pueden trazar las lineas de corriente de forma que el caudal al interior de cada tubo
de corriente sea al mismo (% = cte.). De hecho, se suele emplear % = 1. Entonces, si n. es el nimero

de tubos de corriente total, el caudal total estda dado por:

Q= kéhn, =k AH- (4.62)
N

En la parte izquierda de la FiglI0, el segmento AG es una equipotencial de valor H; = P y
C'F es otra equipotencial de valor Ho = P». Por lo tanto, la pérdida de carga total es AH = P — Py
en este caso. Los bordes impermeables ABC y DE son necesariamente lineas de corriente. La red
de flujo esquematizada en la derecha de la figura satisface las condiciones de borde y estd compuesta
por elementos aproximadamente cuadrados (% ~ 1). Para este problema, el nimero total de tubos
de corriente son n, = 8 (4 por lado) y el nimero de intervalos equipotenciales es n; = 10. Luego, el

célculo del caudal es directo mediante la expresién ([EG2).
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Si bien es dificil conseguir una red de flujo con elementos perfectamente cuadrados y dngulos
rectos entre todas las lineas de corriente y las curvas equipotenciales, una red aproximada suele ser
suficientemente buena para efectos de diseno. Por supuesto, los calculos pueden ser mejorados me-
diante herramientas numéricas. Lo mas importante para la aplicaciéon de esta técnica es respetar las
condiciones de borde y no cometer inconsistencias significativas al trazar la red de flujo.

4.4.3.3. Métodos numéricos

Desde hace alrededor de 40 afios, lo métodos numéricos de resolucién de ecuaciones diferenciales
parciales han experimentado un desarrollo enorme gracias al progreso espectacular de los computa-
dores. Las ecuaciones que gobiernan los problemas de flujo forman parte de las ecuaciones que ac-
tualmente pueden ser resueltas a un costo razonable mediante herramientas numéricas. Dentro de
los métodos mas populares, el método de elementos finitos y de diferencias finitas son los que més
se emplean en geotecnia y en particular en problemas de flujo. Una presentacion detallada de estas
técnicas numéricas escapa al alcance de un curso introductorio de Geotecnia, pero seran abordados en
detalle en otras asignaturas ligadas a la especialidad.

4.5. Ejercicios propuestos

1. Considere la red de flujo de la figura, correspondiente a una excavacién para la construccion de
una presa impermeable.

La lineas AB y CD en la figura representan muros impermeables que se dejaron instalados en
terreno luego de la construccién de la presa. Las condiciones hidraulicas del problema se ilustran
en el esquema siguiente:
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Substratum argileux

a) Determine el flujo de agua a través del suelo bajo la fundacién de la presa.
b) Determine el valor de las presiones de poros que actian bajo la fundacién de la obra.
c) Obtenga el valor de las presiones de poros en los punto A, C'y en un punto M situado

20[m] aguas abajo a la misma profundidad del punto C.

Hint:
Recuerde que el cambio de coordenadas de un caso anisotrépico a uno isotrépico (2D) es:

_ X _ Y
T=—= Yy §J=—p=

Vg Vky
de forma de obtener la ecuacion de Laplace Ah = 0. Con este cambio de coordenadas, un diferencial de

area queda:
dx dy = \/kz ky dz dy

por lo tanto la ecuacion para estimar el caudal de forma grifica a partir de una red en el sistema auxiliar
T — Y Se resume a:

Q = \/ky kyAH-<
nh

stempre y cuando se cumpla que la relacion % ~ 1 en toda la red, que es el caso en este ejemplo.
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68 5.1. Introduccién

5.1. Introduccion

El suelo, como cualquier otro material, se deforma bajo las accién de las cargas. En el caso de
los suelos saturados, las deformaciones estan ligadas a las variaciones de los esfuerzos efectivos, es
decir, a la diferencia entre los esfuerzos totales y la presién de poros. Los esfuerzos totales dependen
fundamentalmente de la gravedad y de las cargas aplicadas, mientras que, la presién de poros puede
variar independientemente por ejemplo por cambios en el nivel de la napa freatica. En el caso de
suelos secos, las deformaciones estan directamente relacionadas con las cargas, mientras que en el caso
parcialmente saturado, dependen fundamentalmente de variaciones en el grado de saturacién.

En el caso general, los desplazamientos de la fase sélida de un suelo son tridimensionales. En
particular, los desplazamientos verticales se conocen como asentamientos. La amplitud de dichos des-
plazamientos depende de multiples factores como: caracteristicas del suelo, condiciones de drenaje,
tiempo, carga aplicada, geometria, etc.

El célculo de las deformaciones en suelos es viable si se conoce las caracteristicas del suelo y la carga,
asi como el comportamiento del material. Sin embargo, los modelos de comportamiento de suelos son
en general complejos y en la préctica se prefiere emplear métodos aproximados. En dichos métodos,
se calculan primero las variaciones de los esfuerzos efectivos y luego las deformaciones. Por supuesto,
en la practica ambos aspectos del problema son simultdneos y su separaciéon no es necesariamente
realista.

En buena parte de los problemas en geotecnia, la superficie del suelo es practicamente horizontal
y las cargas aplicadas son verticales. En dichas condiciones, los asentamientos suelen controlar el
problema. Si en forma adicional, las cargas sobre la superficie son aproximadamente uniformes, o bien
la superficie de carga es mucho més grande que el espesor de la capa (2 a 3 veces), las deformaciones
cerca de la region central de carga son preponderantemente verticales. Tal es el caso de un semi-espacio
infinito sometido a una carga uniforme en superficie (§84.1]). En esas condiciones, la componente
horizontal del desplazamiento es nula y el problema es unidimensional. Dicha situacién se reproduce
en laboratorio mediante el ensayo edométrico. Veremos que la curva de compresibilidad obtenida a
través de este ensayo es la herramienta basica para el cdlculo de los asentamientos.

En el caso de suelos finos saturados, cuya permeabilidad es demasiado baja para que el agua pueda
desplazarse rapidamente, los asentamientos no son instantaneos con respecto a la aplicacién de la carga.
En efecto, la carga es soportada en primer lugar por la fase liquida. En seguida, se produce el fenémeno
de consolidacion, en el cual la carga es progresivamente transferida desde la fase liquida al esqueleto
solido. Veremos que un analisis de consolidacién permite calcular las amplitudes y velocidades de los
asentamientos en suelos finos.

La primera parte de este capitulo describe las deformaciones en los suelos. Veremos los aspectos
fundamentales junto con los ensayos empleados para caracterizar la deformabilidad de los suelos en
laboratorio. Emplearemos el comportamiento observado en los ensayos para calcular los asentamientos
esperados en terreno. La segunda parte del capitulo describe en detalle el fenémeno de consolidacion.
Veremos en detalle el caso unidimensional, discutiendo sus fundamentos tedricos asi como los limites
de validez. Mostraremos la metodologia estdndar de calculo de asentamientos por consolidacion.

5.2. Deformaciones en suelos
Las deformaciones en suelos dependen del tipo de carga y de obra geotécnica, por ejemplo:

1. Bajo una fundacién superficial se puede distinguir: (i) una zona bajo la carga donde dominan
las deformaciones volumétricas; (ii) una zona lateral donde dominan las deformaciones de corte
o desviadoras o de distorsiéon. La fundaciones de muros y columnas en general corresponden
a la situacion ilustrada en la FiglhTal mientras que las deformaciones bajo radieres o rellenos
corresponden m4s bien a la Fig B.Thl

2. Alrededor de una excavacion, las esfuerzos en la paredes laterales inducen distorsiones, al mismo
tiempo se observa en general un hinchamiento de naturaleza volumétrica en el fondo de la ex-
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Figura 5.1: Deformaciones en obras geotécnicas: (i) zona de deformacién volumétrica importante, (ii)
zona de deformacién desviadora dominante (adaptado de Magnal, 2000h)

cavacion. En este caso, se puede distinguir entre excavaciones angostas (FiglhiId) y excavaciones

anchas (FighId).

3. En un talud natural, bajo la accién de la fuerza de gravedad se inducen esfuerzos desviadores que
tienden a deformar el suelo en forma progresiva, pero sin alterar significativamente el volumen.

Adicionalmente a la distincién desde el punto de vista del tipo de deformacion, se puede distinguir
las deformaciones en suelos desde el punto de vista de su duraciéon. Existen deformaciones casi in-
stantdneas (arenas y gravas), deformaciones mas bien viscosas (arcillas), o deformaciones volumétricas
diferidas en el caso de suelos poco permeables.

Veremos en lo que sigue una descripcion en detalle de las deformaciones volumétricas en suelos.

5.2.1. Compresibilidad

5.2.1.1. Ensayo edométrico

El objetivo de un ensayo edométrico es reproducir las condiciones de un suelo de superficie hori-
zontal cargado uniformemente, de forma que la tinica deformacién posible sea en la direccién vertical.

El aparato consta de una célula donde se ubica la muestra de suelo y de un sistema de aplicacién
de carga. Existen dos tipos de células para contener el suelo: una abierta donde no es posible controlar
la presién del agua, y una cerrada donde si es posible hacerlo. Dado que el ensayo usual se realiza en
condiciones abiertas, sélo trataremos dicho caso en lo que sigue.

El sistema abierto consta de (Figlh2)

= un anillo rigido donde se ubica la probeta de suelo,
= dos piedras porosas que garantizan el drenaje entre la cara superior e inferior de la probeta,
= un pistén que se desliza al interior del anillo cuyo objetivo es cargar el suelo,

= un depdsito de agua donde el conjunto de los elementos anteriormente descritos se sumerge,
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Figura 5.2: Ensayo edométrico abierto

= un sistema de medicién para controlar los desplazamientos verticales del pistén.

En ciertas condiciones se reemplaza la piedra porosa inferior por un anillo metélico, de forma que
el drenaje sea sélo por la parte superior de la muestra. Las dimensiones usuales de la probeta de suelo
son: 60 6 70[mm]| de didmetro por 20 6 25[mm]| de alto.

Para aplicar la carga al pistén se utiliza usualmente un sistema mecénico de pesos a través de un eje
de leva para incrementar los esfuerzos. Sin embargo, existen también sistemas neumaticos o hidraulicos.
La presién sobre la probeta comienza usualmente alrededor de los 5 6 10[kPa] (peso del pistén) y puede
llegar hasta 2500[(kPa], incrementando la carga por niveles. Para suelos excepcionalmente rigidos,
existen aparatos adaptados que permiten llegar a niveles de carga hasta diez veces superiores.

El objetivo del ensayo es medir la compresibilidad del material. Para ello, se carga la probeta y se
espera hasta la estabilizacion del desplazamiento vertical del pistén. Una vez estabilizado, se vuelve
a incrementar la carga agregando un nuevo peso al sistema. La interpretacién del ensayo consiste en
trazar una curva que represente la variacién del indice de vacios e en funcién de la carga aplicada o?,.
Esta curva se conoce como curva de compresibilidad o curva edométrica.

La ejecucién del ensayo incluye las etapas siguientes:

= Tallado de la probeta e instalacién en el sistema.
» Saturacién de la probeta (especialmente delicado en el caso de suelos finos).

= Aplicacién de la carga a través del piston y medicién de la evolucion del asentamiento en funcién
del tiempo transcurrido. En general, se agrega cada vez un peso igual al doble del precedente.

= Al final del ensayo, la muestra se pesa antes y después de secarla de forma de determinar el
indice de vacios.

5.2.1.2. Curvas de compresibilidad y de consolidacién

En el caso de suelos granulares, la permeabilidad es general lo suficientemente alta como para
que el agua no se oponga a la deformacién del suelo. En este tipo de suelos, las deformaciones son
practicamente instantdneas y estan asociadas con

= la reorganizacién de los granos que constituyen el esqueleto del suelo,

= la deformacién eldstica de las particulas localizada en los puntos de contacto entre los granos en
menor medida.

La forma general de la curva de compresibilidad de un suelo granular se muestra en la Figlb3l En
caso de descarga (BC') y recarga (C'D) se observa que el comportamiento del material no es reversible,
sblo la porcién eldstica de la deformacion se recupera. En el tramo AB, la variacién de volumen es
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Figura 5.3: Curva de compresibilidad de un suelo granular

muy importante y esta relacionada sobre todo a la reorganizacion de los granos. En el tramo EF la
variacién de volumen mucho menor y tiene que ver con la deformacion eléstica de los granos.

En el caso de suelo finos, la permeabilidad es baja por lo que el flujo de agua a través del suelo
no ocurre en forma instantdnea. La carga aplicada a la muestra se transmite en primer lugar al suelo
y luego se transfiere progresivamente al esqueleto sélido del material en la medida que el agua logra
salir del suelo.

Por lo tanto, el caso de suelos finos, las deformaciones experimentadas por el material dependen
de forma importante del tiempo, lo que conduce a estudiar el problema en dos etapas:

1. Estudio de la evolucién del asentamiento s 6 del indice de vacios e en funcién del tiempo, para
un valor fijo de esfuerzo aplicado o).

2. Anélisis del indice de vacios final ey estabilizado luego de cada carga o, (o), = 0, en fin de etapa
de carga). Este andlisis permite construir la curva de compresibilidad del suelo.

La curva de variacién del asentamiento (deformacién axial de la probeta) con el logaritmo del
tiempo t tiene el aspecto que se indica en la Figlidl Se pueden distinguir tres zonas en dicha curva:

1. Una compresion inicial o instantanea luego de la aplicacién de la carga.
2. Una zona de consolidacion primaria que corresponde a la disipacién de la presién de poros.

3. Una zona de consolidacion secundaria que continia en el tiempo luego de la disipacién de la
presion del agua.

En general, la consolidacién primaria es el fendémeno de mayor importancia y suele terminar antes
de 24 horas (tiempo t190 sobre Figl54l). Sobre dicha curva, existe una zona casi horizontal (AB), una
segunda parte decreciente céncava (BI), luego un punto de inflexién y un tramo decreciente convexo
I1C. El tiempo t199 para el cual se considera que la presién de poros estd completamente disipada se
determina graficamente. El punto J corresponde a la interseccién de las tangente del tramo BI y de
la asintota a IC'. Interesan los valores del asentamiento sjgp y final s;.

En el caso de los suelos finos, la curva de compresibilidad se construye con los valores finales
(estabilizados) del indice de vacios ey para cada incremento de carga. La curva se traza en funcién del
esfuerzo vertical efectivo o, que es practicamente equivalente al total o, ya que la presién de poros
es despreciable una vez completada la fase de consolidacién primaria. En general, se asume que el
volumen de vacios estéd estabilizado luego de 24 horas de haber aplicado el incremento de carga. Se
suele emplear escala logaritmica para el esfuerzo vertical (FiglaH).
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Figura 5.5: Curva de compresibilidad de un suelo fino

5.2.1.3. Parametros de compresibilidad

La curva de edométrica de la Figlbdl puede ser caracterizada por 4 pardmetros:

1. Las coordenadas del punto P: tension de pre-consolidacion 01', y el indice de vacios correspondi-
ente e,.

2. La pendiente C's del segmento inicial de la curva se conoce como indice de expansion o de
recompresion.

3. La pendiente C, del segmento final de la curva se denomina indice de compresion.

4. Estado inicial del suelo: oy, y eo.

Ya sea eg 6 e,, ademds de oy, , 0;,, Cs y C,. caracterizan completamente la curva de compresibilidad.

Existen diversos métodos para determinar Cs y C.: método de Casagrande, método de Schmertmann,
etc. (ver Van Sint. Jan and Ledezma (2008)).

Si se realiza el ensayo sobre una probeta reconstituida por ejemplo por sedimentacion, el tramo AB
de la Figlh no aparecera. En efecto, la aparicién de una tensién de preconsolidacién estd asociada a
algin estado de carga anterior que haya sufrido el material, y refleja en cierta forma la “memoria” del
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suelo. Durante la descarga y recarga (DEC'), el comportamiento no es eldstico, apareciendo un ciclo
de histéresis.

El valor de O'I/) no tiene porqué ser igual al valor del esfuerzo efectivo in-situ del material. A lo largo
de su historia, éste pudo haber estado sometido al peso de capas de suelo o de hielo que actualmente
no existen. El “envejecimiento” del suelo bajo su propio peso también puede contribuir a la apariciéon
de una presién de preconsolidacién. Si el valor de a;, es superior al valor del esfuerzo vertical efectivo
actual a{,o, se dice que el suelo esta preconsolidado. Si los dos esfuerzos son iguales, se dice que el suelo
es normalmente consolidado. El valor de ¢, no puede ser inferior al valor actual de o7, . Si el valor de
O'II) es inferior al de 0;0 la probeta fue alterada durante el proceso de extracciéon o montaje del ensayo,
o bien el esfuerzo efectivo in-situ fue mal evaluado (o ambos).

Se define como razdn de sobreconsolidacion OCR a:

O,I
OCR=—-2>1 (5.1)

/
vo

Q

que es una forma de caracterizar el estado inicial del suelo. Es claro que valdra 1 en el caso normalmente
consolidado y mayor que 1 si el suelo esta sobreconsolidado.

Si el tramo AB sobre la FigliH es inexistente, la curva compresibilidad se puede idealizar por una
recta de pendiente C. (tramo PC') que se denomina curva de consolidacion virgen.

Si en lugar de escala logaritmica para o), se usa una escala lineal, se pueden definir los pardmetros:

= Coeficiente de compresibilidad a,:
Ae
Ao’

(2

[

(5.2)

= Coeficiente de compresibilidad m,:

ay Ae
= = 5.3
1+e (1+e9)Ad) (5:3)

my

Cada uno de estos dos coeficientes se pueden calcular localmente alrededor de un valor de esfuerzo
vertical empleando la tangente a la curva. También es posible calcularlos con respecto a un estado
inicial, en cuyo caso se habla de coeficientes secantes.

Otra representacién clasica de la compresibilidad del suelo a partir del ensayo edométrico es a
través del mddulo edométrico E.q. Se define como:

!
Eed _ (1 + GQ)AUU _ L (5‘4)

Ae My

Tal y como se hace para a, 6 m,, es posible calcular médulos edométricos tangentes o secantes.
Cualquiera sea el caso, es importante retener el valor de o] para el cual fueron calculados.

5.2.1.4. Otros ensayos de compresibilidad

Para cierto tipo de suelos de contenido organico elevado, el asentamiento asociado a la compre-
sién secundaria puede ser importante. En dicho casos, la estimacion de la pendiente de compresion
secundaria es clave y se emplean ensayos de fluencia que pueden durar semanas por cada incremento
de carga.

Debido a la larga duracién de un ensayo edométrico estdndar (dos o tres semanas), se han desar-
rollado variantes que permiten reducir la duracién manteniendo una precision equivalente: ensayos a
velocidad de deformacién constante en células cerradas, ensayos a gradiente Awu,, controlado entre la
superficie y base de la probeta, ensayos acelerados en horno, ensayos a drenaje radial, entre otros.
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5.2.1.5. Asentamientos edométricos

Como en el caso de un ensayo edométrico las deformaciones horizontales son nulas, la variaciones
de volumen de la probeta se relacionan directamente al asentamiento:

AV AH

vV H
donde H es el alto de la muestra y V su volumen. Si se acepta que los granos que constituyen el
esqueleto sélido del material no se deforman y sélo se reorganizan, entonces Vi =cte. y diferenciando
se obtiene:

(5.5)

AH  Ae

Hy l+e
tomando como referencia el indice de vacios eg y la altura Hj inicial de la probeta. Durante el ensayo
se mide la evolucién del asentamiento s = AH, por lo tanto la evolucién del indice de vacios se escribe
simplemente:

(5.6)

1+eg
0
Una vez determinado los indices de compresién y de expansién, la variaciéon del indice de vacios se
puede calcular analiticamente para un esfuerzo vertical arbitrario o)

e=ey—Ae=¢y— AH (5.7)

= Si el suelo estd normalmente consolidado (o, = o3,,):

/
Tv

Ae = C, log — (5.8)
2
= Si el suelo estd preconsolidado (), > o7, ):
g 2 %
Ae = Cs log — + C, log —, (5.9)
Tug Tp

en la expresiéon precedente, el primer término (correspondiente a la preconsolidacién) es en
general mas pequeno que el segundo.

En consecuencia, para calcular el asentamiento edométrico de un capa de suelo se debe conocer:
= El espesor inicial de la capa Hy.

= El estado inicial del suelo: e y oy, .

= Los pardametros de compresibilidad: Cy, C. y O'II).

= La carga aplicada: Aoy, = 0}, — 0y, .

La expresion del asentamiento por capa puede ser extrapolado al caso de una sucesiéon de n capas
horizontales, caracterizando cada una por su espesor, estado inicial y pardmetros de compresibilidad.

En términos del coeficiente de compresibilidad o del médulo edométrico, el asentamiento puede ser
aproximado mediante:

H Ao’
AH = Hym, Aoy, = iio Ao’ = Hy E“;f (5.10)
e

La férmulas anteriores no toman en cuenta el cambio de comportamiento con respecto al valor
de la tensién de preconsolidacion. Por lo tanto, los valores de my,, a, v E.q deben ser adaptados al
intervalo de esfuerzos efectivos correspondientes a la carga que se esta aplicando.

El indice de compresion C, es un valor adimensional cuyos valores pueden ser muy variables de un
suelo a otro. Usualmente, su valor oscila entre 0,1 a 3. Algunos valores referenciales se entregan en la

TabE1l



Capitulo 5. Deformaciones en suelos: asentamientos y consolidacién 75

Tabla 5.1: Valores referenciales de C. (Magnan, 2000h)

Tipo de suelo ‘ Ce
Turba 3.5
Arcillas muy plasticas 0.7
Arcillas blandas plésticas 0.6
Arcillas blandas orgédnicas 1.2
Arcillas poco plasticas 0.2
Limos arcillosos 0.13
Limos 0.1

5.2.2. Deformaciones desviadoras y volumétricas

Si las deformaciones del suelo son suficientemente pequenas, las relaciones esfuerzo-deformacion
pueden ser tratadas mediante la teoria de elasticidad lineal. Ya que los suelos se forman por la de-
positacién progresiva de capas horizontales de espesor variable, los suelos presentan una anisotropia
de tipo axial y la relacién esfuerzo-deformacién estd definida por 5 pardametros eldsticos:

€zz ELU - VEv:l o VEU_f 0 0 0 Oz2

Exx - IE‘J_:L ELh - VE,]L_: 0 0 0 Ozx

gy \_ | - W o5 00 000 Tyy (5.11)
Ezy 0 0 0 % 0 0 Oxy

€yz 0 0 0 0 3Gu 0 Tyz

Ezx ) | 0 0 0 0 0 %th i Ozz )

donde E}, es el médulo de Young horizontal y E, el vertical, vy corresponde al médulo de Poisson
horizontal y v, al vertical-horizontal, ., es el médulo de corte en el plano vertical.
Si el suelo es isotrépico, la relacién deformacién-esfuerzo estd dada por ([B46). Su reciproco es:

a=Mr(g)L+2ue (5.12)

donde A y p son las constantes de Lamé:

vE E
A= =—= 1
Groa-z) ¥ F 3z, ¢ (5.13)
Tomando la traza de (2I12), se obtiene:
1 2 E
-t =p=(A+-p]|t =Key=—7—=¢y .14
@) =p= (A+ 3u) 00 = Ko = g (5.14)
K

donde K es el médulo de deformacion volumétrico, p el esfuerzo promedio y ¢, la deformacion
volumétrica unitaria (§82ZT)). Empleando la definicién del tensor desviador de esfuerzos s (B1) y
el tensor desviador de deformaciones g:

tr(g) L (5.15)
es facil probar que:

s=2pg (5.16)

Por lo tanto, en forma alternativa a ([zI2), la relacién esfuerzo-deformacién en elasticidad isotrépica
se puede escribir:

o=Ke,[+2G£ (5.17)
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La expresion anterior pone claramente de manifiesto el efecto de la componente volumétrica y
desviadora de las deformaciones sobre las tensiones. En la mayor parte de los suelos, el valor del
modulo de Poisson se sitia entre 0.2 y 0.4, de forma que la razén % varia entre 1.33 y 4.67. Por lo
tanto, las deformaciones volumétricas son en general mas pequenas que las deformaciones de corte,
pero los modulos volumétricos y de corte son del mismo orden de magnitud.

En la préctica, el cdlculo de las deformaciones en suelos sobre la base de la elasticidad isotrépica se
simplifica ain mds, imponiendo un coeficiente de Poisson fijo (v =0.3 tipicamente en arenas), variando
solamente el valor de E. La determinacion del valor adecuado de E se efectiia mediante ensayos de
laboratorio (triaxiales o edométricos) o en terreno (ensayos de carga). A veces se emplean correlaciones
entre la deformabilidad y la resistencia al corte de ciertos tipos de suelo.

Los médulos de deformacién eldsticos en suelos dependen mucho de la naturaleza y del estado
del suelo, pero también de la amplitud de las deformaciones. Por ejemplo, los valores de los médulos
secante a muy pequefia deformacién (10~°) pueden ser 200 6 300 veces mds grandes que los valores
asociados a los niveles de deformaciones usuales en obras geotécnicas. Algunos valores referenciales se
entregan en la TabB2

Tabla 5.2: Valores referenciales de los médulos elasticos de deformacién en suelos (Magnal, 2000h)

Tipo de suelo ‘ E [MPa]
Turbas 0.2a0.5
Arcilla blandas (normalmente consolidadas) lab
Arcillas duras (sobreconsolidadas) 10 a 50
Arenas sueltas 5a20
Arenas densas 100 a 200

5.2.3. Calculo de asentamientos

Existen varios métodos para el cdlculo de asentamientos:

» Célculos aproximados basados en resultados de laboratorio (e.g., edémetricos).
» Célculos aproximados basados en ensayos in-situ (e.g., presiométricos).

» Calculos numéricos elasticos o ineldsticos (e.g., elementos finitos).

En lo que sigue, sélo abordaremos la estimacién de asentamientos mediante métodos aproximados
basados en ensayos de laboratorio. En particular, describiremos el llamado método edométrico.

La idea de base consiste en suponer que el asentamiento total puede ser calculado como la suma de
un serie de capas homogéneas. Si se conoce la variacion del esfuerzo vertical Ao, generado al interior
de un suelo producto de una carga Ao en superficie, empleando la curva de compresiéon edométrica
(FiglEH) el asentamiento de una capa homogénea de espesor Hy esta dado por:

Hy o, O';
=AH=—"""|Clog £ + C.log —L 5.18
s 1+60<50g%+ cogal,)> (5.18)

Si el suelo estd normalmente consolidado, la relacién se reduce a:

/

UU
s=AH Cclog —- (5.19)
Tp

:1—|—€0

En el caso que el suelo esté sobreconsolidado, pero cargado por debajo de la presiéon de sobrecon-
solidacién:
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/
s=AH = o Cs log U—jjf (5.20)
1+eg T

La expresiones anteriores se deducen directamente de las relaciones presentadas en §. 210 Para
determinar el asentamiento total, basta con descomponer el perfil de terreno en capas horizontales
homogéneas y calcular las tensiones inducidas (§83) sobre cada una de ellas. Sin embargo, es raro
encontrar en condiciones naturales suelos compresibles, isotrépicos y homogéneos. En general, para
un suelo normalmente consolidado de caracteristicas constantes, tanto la presién de preconsolidacién
O';) como el indice de vacios inicial eg varia con la profundidad. Adem4s, las presiones inducidas sélo
se pueden considerar constantes en una regién de unos pocos metros. Por lo tanto, en la practica se
divide un sitio en tantas capas como suelos diferentes haya y cada capa es subdividida en sub-capas de
no més de 3 6 4 [m]. En seguida, para efectos del cdlculo de asentamientos, se emplean los valores de

las tensiones inducidas al centro de cada sub-capa y las propiedades promedio al interior de la capa.

5.2.4. Aceleracion de asentamientos

En la practica es poco lo que se puede hacer para controlar la amplitud de los asentamientos finales.
Si bien de alguna forma se puede controlar la intensidad de los esfuerzos, la superficie cargada o el nivel
de fundacién, los valores finales de los asentamientos son dificilmente controlables. Sin embargo, existen
procedimientos que permiten incidir sobre la velocidad en la que se desarrollan los asentamientos, es
decir, sobre el tiempo necesario a esperar para conseguir los asentamientos finales de una obra. Por
ejemplo, se puede:

= Controlar las condiciones de drenaje
= Controlar el espesor de las capas mas compresibles
= Aplicar cargas temporales

o combinar alguno de los métodos precedentes. Los destalles de aplicacién de este tipo de procedimiento
estd fuera del alcance de un curso introductorio de geotecnia, pero existe mucha literatura disponible
sobre procedimientos de mejoramiento de suelos.

5.2.5. Asentamientos admisibles

Como vimos, la componente vertical de los desplazamientos en superficie de un terreno se conoce
como asentamiento. El asentamiento total s se puede descomponer en varios términos en funcién del
fenémeno asociado:

8 =8; + S¢ + Sa + Siat (5.21)

donde s; es el asentamiento inicial instanténeo sin expulsién de agua, s. es el asentamiento por consol-
idacién sin considerar deformaciones laterales, s, corresponde al asentamiento debido a la compresion
secundaria sin considerar deformaciones laterales, y s;,; es el asentamiento asociado a la deformacién
lateral del suelo.

Si bien esta descomposicion es arbitraria ya que separa los efectos verticales de los horizontales,
se utiliza ampliamente en la practica pues hace aparecer el término s. que se puede calcular y que
suele corresponder a la mayor parte del asentamiento total s. En el presente documento sélo nos
hemos referido al calculo de s. que contiene parte del asentamiento secundario, sin embargo, existen
procedimientos para calcular los otros términos si se juzga necesario. En ciertos suelos muy organicos,
el término s, debe ser calculado en forma explicita.

Cualquiera sea el procedimiento de calculo, los asentamientos forman parte de los aspectos claves
a verificar en un proyecto geotécnico. Los valores calculados, se suelen comparar a valores limites
admisibles de forma de garantizar la integridad de la obra. Un asentamiento vertical uniforme bajo
una obra no representa en general ningun riesgo, ya que no induce esfuerzos en la superestructura.
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Sin embargo, la diferencia de asentamientos entre distintos puntos de una estructura si puede inducir
esfuerzos significativos, llegando incluso a comprometer la integridad de una obra.
La diferencia de asentamientos entre dos puntos A y B se denomina asentamiento diferencial sap:

SAB = SA — SB (5.22)

donde s4 y sp son los asentamientos en los puntos A y B, respectivamente. Existen otras formas de
caracterizar los asentamientos diferenciales, por ejemplo el giro o distorsién angular wap (Fighd):

wap = A (5.23)
laB

Figura 5.6: Notacién para asentamientos diferenciales

Al interior de la estructura, se pueden definir deflexiones, distorsiones o curvaturas relativas.
La asentamientos diferenciales pueden tener muiltiples origenes:

= Carga: diferencias en las cargas aplicadas, reparticién no uniforme o superficies de carga distintas.

» Fundaciones: diferencias en la geometria de las fundaciones (dimensiones, profundidad), rigideces
distintas.

» Terreno: variaciones de las caracteristicas geométricas de las capas de suelo (espesor), hetero-
geneidad de las propiedades de los suelos.

En general, se estima que el 50 % de un asentamiento diferencial estd ligado a variaciones en las
propiedades de los suelos. Con el fin de limitar el efecto de los asentamientos diferenciales sobre la
estructura, existen ciertos valores admisibles de diseno a respetar. La TabB3l entrega algunos valores
de referencia de distorsiones angulares maximas admisibles.

Tabla 5.3: Valores referenciales de distorsiones angulares admisibles para estructuras de marcos, con
vigas continuas de no més de 15[m] de luz (Magnan, 2000h)
Distorsién angular

s Tipo de estructura
admisible w,

1 1 106
35 @ 35 Hormigén armado
1 1 106
55 ? 5 Hormigén pretensado
500 Acero

En el caso de edificios, distorsiones de hasta Wlo no general dano salvo para sistemas especialmente
sensibles a los asentamientos diferenciales. Deberian existir grietas visibles para distorsiones entre
Wlo <w < Q_éo' Para valores mayores a Q_éo? la inclinacion de la estructura es visible y podria aparecer
dano importante en la obra.
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5.3. Consolidacion

Definimos en §5.2.T.2 como consolidacién de suelos finos al fendmeno a través del cual las presiones
de poros se disipan y el volumen disminuye en funcién del tiempo bajo la accién de las cargas aplicadas.
En efecto, la aplicacién de una carga réapida superficial sobre un terreno origina un incremento de las
presiones intersticiales con respecto al valor de equilibrio hidroestatico. Si existen posibilidades de
drenaje, se establece un flujo transitorio controlado por:

» La ecuacién general del flujo de agua en suelos (§LZAT):
div (K .Vh) = —— (5.24)

donde n es la porosidad y h la carga hidraulica.

= Las condiciones de borde del problema.

A medida que el agua fluye, el incremento de la presién de poros disminuye, los esfuerzos efectivos
aumentan y el volumen del suelo disminuye. El fenémeno ocurre a una velocidad compatible con la
permeabilidad del suelo. La situacién se suele representar esquematicamente segiin se indica en la
Fighl El comportamiento de la fase sélida del suelo se esquematiza por medio de un resorte. La
permeabilidad del suelo esta ligada al tamano de la abertura en el pistén de la figura. Existen tres
etapas:

1. En el instante inicial ¢ = 0 (FiglZal), la carga Ao aplicada por el pistén se transmite integra-
mente al agua. El resorte no esta cargado.

2. Una vez que el agua puede comenzar a salir por la abertura en el pistén (Figh7hl), la presién
en el agua cae y la carga es progresivamente tomada por el resorte.

3. Al final de la consolidacién (FiglZd), la sobre presién del agua debido a la carga inicial se
ha disipado completamente. El flujo termina y la carga Ao se ha transferido completamente al
resorte.

lAa

agua: Auy, = (1 — a)Ao

agua: Au,, = Ao . p agua: Au,, =0
1s sélido: Acd’ = aAo -
sélido: Ao’ =0 sélido: Ao’ = Ao
I<ax<l
(a) Estado inicial (b) Durante consolidacién (c¢) Completamente consolidado

Figura 5.7: Representacién esquemaética de la consolidacion
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5.3.1. Consolidacién 1D

La teoria de consolidacién unidimensional fue presentada por Terzaghi a comienzos del siglo XX.
Esta teoria considera el caso de una capa de suelo homogénea donde las deformaciones y flujos son
unicamente verticales, y la carga es aplicada de forma instantanea al inicio. Por lo tanto, se ajusta
a las condiciones del ensayo edométrico al comienzo de cada incremento de carga. Si bien dichas
simplificaciones son bastantes fuertes desde un punto de vista del comportamiento del suelo, en la
practica es la base para el calculo de asentamientos por consolidacién ya que representa correctamente
los fenémenos fisicos involucrados.

Las hipdtesis se resumen de la forma siguiente:

1. El suelo se supone homogéneo.

2. El suelo esta inicialmente saturado y continia estandolo durante todo el proceso de consolidacién.
Por lo tanto, sélo estd compuesto de una fase sélida y una liquida.

3. El agua y las particulas se asumen incompresibles.
4. Las deformaciones del esqueleto sélido son dnicamente verticales.

5. Se asume una relacién lineal entre el esfuerzo efectivo aplicado al esqueleto sélido o7, y su variacién
de volumen. Dicha relaciéon de compresibilidad se puede escribir como:

de = —ay do, (5.25)
done e el el indice de vacios y a, es el factor de compresibilidad.
6. El flujo de agua se asume vertical.
7. La ley de Darcy (§£Z7) es aplicable independientemente de valor del gradiente hidrdulico.

8. El coeficiente de permeabilidad unidimensional k es constante al interior del estrato del suelo y
no cambia de valor durante la consolidacién.

9. Las deformaciones son pequenas durante toda la consolidacién.

Las hipotesis precedentes corresponden sélo a aproximaciones de la realidad:

= En la préctica los suelos no son homogéneos, las propiedades fisicas y mecanicas varian de un
punto al otro. Esta variacién espacial estd en gran parte relacionada con los esfuerzos efectivos,
que por ejemplo varfan significativamente con la profundidad.

= En el caso de suelos muy compresibles, la propiedades mecanicas varian durante la consolidacién
y no se pueden asumir independientes del tiempo.

= La evidencia experimental muestra que la relaciéon entre indice de vacios y esfuerzos efectivos es
mas bien logaritmica y no lineal.

= En condiciones naturales los suelos contienen un porcentaje de gas, de forma que la mezcla
agua-gas no es general incompresible.

= En depdsitos naturales la componente horizontal de las deformaciones no es necesariamente
despreciable. En efecto, generalmente existe una componente horizontal de flujo.

= En suelos orgadnicos no es posible despreciar la consolidacién secundaria.

= En algunos suelos, cuando los gradientes hidraulicos son bajos, la ley de Darcy no es valida.
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5.3.2. Ecuacién de consolidacién 1D

De acuerdo a las hipétesis descritas previamente, el andlisis se puede limitar a una capa ho-
mogénea compresible de seccién transversal unitaria (Figli8). Supondremos que la direccién de interés
(hipétesis 1D) corresponde al eje z. La ecuacién de consolidacién de Terzaghi se obtiene combinando
las ecuaciones de conservacién de la masa de agua de las particulas, la ley de Darcy y el modelo de
compresibilidad del esqueleto sdlido:

» Conservacién de la masa de agua (§LZTI):

) on
div(v,) + = =0 (5.26)

ot
donde v,, corresponde a la velocidad aparente del agua (se denot6 simplemente como v en §LAT])
vy n la porosidad: n = % = %, va que el suelo se supone completamente saturado. En el caso

unidimensional, la expresién ([B20]) se reduce a:

O(vy)  On
5ot =0 (5.27)

donde v,, es la componente vertical de v,, (las otras componentes se suponen nulas).

s Conservacion de la masa de la fase sdlida:

d(1—n)

N
VT

=0 (5.28)

donde v, es la velocidad aparente de la fase sélida. La versién unidimensional se escribe:

dvs, On
_ 2 2
0z ot 0 (5.29)

donde vy es la inica componente no-nula (vertical) de v;.

= Ley de Darcy generalizada sobre la velocidad real relativa entre la fase liquida y la fase sélida:

/ !
yw_ys_

Ki=-+~KYh (5.30)
Ki=-~K

S

donde K es el tensor de permeabilidad, i el gradiente hidrdulico, h la carga hidraulica, v,y vl
son las velocidades reales del liquido y el sdlido. En el caso unidimensional, la Ley de Darcy se
reduce a:

oh k 0
Uy — €Vg = —k:% = 0.0 (U + Y 2) (5.31)

donde vs y vy, son las componentes verticales de la velocidad aparente de la fase sélida y liquida,
Uy la presion de poros y v, el peso especifico del fluido.

= Compresibilidad del esqueleto:

d /
de = —a, dol, = —(1 + eO)EUZ (5.32)

donde o/, es el esfuerzo vertical efectivo, a, es el coeficiente de compresibilidad del esqueleto
sélido, eg es el indice de vacios inicial y E 4 es el médulo edométrico.

Derivando (B3T]) y reemplazando las ecuaciones de conservacién de masa (B:27) y (529):

on 0 k 0
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Ao,
RRRRARRRRANRRY
- _ permeable v
e Q& \\\{\\
b \f
) impermeable Yo H I Aoy, I

z

Figura 5.8: Estrato compresible saturado cargado en superficie con borde inferior impermeable

La derivada parcial de la porosidad respecto del tiempo puede ser escrita en funcion del indice de
vacios:

1 Qe 0 k 0
i (L 5.34
(14+e)?0t 0z <(1 + e)yw 0z (w + %UZ)> (5:34)
Considerando que el esfuerzo vertical total o, no varia durante la consolidacién e introduciendo la
compresibilidad del esqueleto ([E32) se obtiene :
Ay  OUy 0 k 0
vz = 5.35
(14+e€)? 0t 0z <(1 + e)yw 0z (t +02) (5.35)
Bajo la hip6tesis de pequenas deformaciones (por debajo de 10 %), se puede aceptar que el indice

de vacios no varia demasiado respecto de su valor inicial eg, luego:

Ouw k(1 + eg) Oy

— 5.36
ot Y 022 (5.36)
En forma alternativa:
iy 0%y, k(1 + eo)
_ . = - T 5.37
ot “ 52 @ Ve (5.37)

donde ¢, es el denominado coeficiente de consolidacion unidimensional y puede ser obtenido directa-
mente del ensayo de consolidacién.

5.3.3. Resoluciéon de la ecuacién de consolidacién 1D

La ecuacién (B31), ademds de las condiciones iniciales y de borde, permiten determinar la funcién
Uy (z,t) que describe la evolucién de la presion de poros a través del estrato y en funcién del tiempo.

La presién de poros u,, es una variable hidrdulica a la cual se le pueden imponer condiciones
de flujo o de valor constante. Sobre una superficie permeable, el flujo es libre, pero el valor de la
carga hidraulica es conocido. Sobre una superficie impermeable, la derivada de la carga hidraulica con
respecto a la direccién normal a la superficie es nula (§LZTT]).

Consideremos por ejemplo la situacién de la Fighh8 correspondiente a una capa homogénea de
altura H con drenaje superior y limite inferior impermeable. En ¢t = 0, se aplica en forma instantdnea
una sobrecarga Ao,. Las condiciones iniciales y de borde para este problema son:

= Condiciones de borde independientes de t:

e En la parte inferior del estrato (z = H), el flujo normal debe ser nulo:

MY _ o QulH)

0z 0z
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e En la parte superior del estrato (z = 0), el la presién de poros debe ser nula:
h(0,t) =0 6  uyu(0,t) =0

Las condiciones de borde corresponden al estado de equilibrio final de las presiones poros al
interior del suelo. Una vez que u,, deja de variar con el tiempo, la ecuacién (B37) se transforma
una ecuacién de flujo estacionario (Ah = 0). En este caso, la solucién es una relacién lineal entre
Uy (6 h) y la profundidad z.

» Condiciones iniciales en ¢t = 0 (FigliH), independientes de z salvo para los bordes (z = 0 y
z=H):
Auy(2,0) = Aoy, 6 uw(2,0) =y, 2+ Aoy

Las condiciones iniciales pueden tener dos origenes: una modificacién rapida de los esfuerzos
totales o un cambio de las condiciones de borde asociadas al estado de equilibrio actual. Este
ultimo caso ocurre por ejemplo cuando se modifica la carga hidrdulica por bombeo al interior de
una capa permeable ubicada por debajo de un estrato de arcilla.

Si las condiciones iniciales y de borde son suficientemente regulares, la resolucién de la ecuacién se
efectiia mediante un desarrollo en serie. Para ello, se efectiia en primer lugar un cambio de variables
de forma de adimensionalizar la ecuacién:

= Kl tiempo se transforma en un factor tiempo:

Cyt
T, = 72 (5.38)

donde H se conoce como la distancia de drenaje del estrato de suelo. Puede corresponder a la
altura o a la mitad de la altura de la capa de suelo homogéneo, dependiendo si los bordes son o
no impermeables.

= La coordenada vertical z se transforma en una profundidad reducida:

7= (5.39)

Le ecuaciéon adimensional se escribe:
2
07Uy Ouy
072 oT,
que resulta independiente de ¢, y H, por lo que puede ser resuelta una tnica vez. Como la consolidacién

consiste en la disipacién de la sobrepresién inicial Awu,,, la ecuacién anterior se escribe cldsicamente
en funcién de las sobrepresiones Auy,:

(5.40)

?Auy  OAuy,
97z T, (5.41)

En estas nuevas variables, las condiciones de borde e iniciales se escriben:

Auy,(0,7,) =0
2 [Auy(1,T,)] =0
Auy(Z,0) = f(Z) = Aoy

donde f(Z) en una funcién que describe el estado inicial, f(Z) = Ao, en el caso de la Figh8
La resolucién general de (4T]) se efectia por la técnica de separacion de variables en Z y T, junto
con una descomposicién en series de Fourier. La forma general de la solucién se escribe:
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stz = 3 { [0y (s 3) 2] 02} (s 2) 2] s[4 1)

(5.42)
Si la distribucién inicial de sobre presiones es uniforme: f(Z) = Ao, se obtiene:
Aoy o~ 1 [2m+1 T,
Auy(Z,Ty) = — i mzzo o1 S [ 5 7TZ:| exp [—(Qm + 1)271'2?”} (5.43)

En consecuencia, es posible representar graficamente las razén ﬁa

““;’ en funcion de la profundidad

relativa Z para distintos valores del factor tiempo 7T, (Figh9al).

1
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(b) Evolucién de la razén de consolidacién U, con
el factor tiempo Ty

Figura 5.9: Teoria de consolidacion 1D de Terzaghi

5.3.4. Razoén de consolidacion

La hipétesis de linealidad para la relacién entre esfuerzos efectivos y deformaciones permite sim-
plificar el célculo de los asentamientos durante la consolidacién. En efecto, se puede emplear el valor
promedio de la sobre presion intersticial Auwu,, al interior del estrato con respecto a la distribucién
inicial f(Z):

I Auy(2,T,)dZ
Jo 1(2)dz

donde U, es la razon de consolidacion. En el caso de una distribucién inicial uniforme f(z) = Ag,, la
razon de consolidacién se puede calcular como:

Up(T,) =1 — (5.44)

8 1 T,
1-= Yy — —(2m 4 1)*1m2 =2
W2£(2m+1)2 exp[ @2m+1)*m 1

En la FiglE9H se traza la evolucién de U, en funcién del factor tiempo T;, a escala lineal. En forma
aproximada, la relaciéon anterior se puede escribir como:

» SiU, < 60%:

Uy(To) (5.45)

Uy =24/ =
™

s Para U, > 5%:

8 2T,
Uvzl—ﬁexp[ﬂ v}
T

4
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5.3.5. Extension al caso de doble drenaje

A pesar de las multiples simplificaciones efectuadas para el desarrollo de las ecuaciones, la teoria
de la consolidacién de Terzaghi se emplea ampliamente en la practica ya que describe satisfactoria-
mente los fenémenos fisicos asociados. En particular, la relaciéon cuadratica entre la duracién de los
asentamientos y el espesor de la capa de suelo compresible. Esta relacion, se ve directamente en la
expresién del factor tiempo T, (B38).

En el caso de suelo de propiedades ¢,, un mismo factor # tendrd asociado el mismo tiempo de
consolidacién. En las expresiones anteriores H corresponde a la altura del estrato entre un borde
permeable y otro impermeable. Por lo tanto, para resolver el caso de un suelo con ambos bordes
permeables, basta con aplicar las mismas expresiones a la mitad de la altura de la capa, ya que por
razones de simetria no hay flujo a través de un plano que corte por el centro al estrato. En efecto, la
longitud H representa la distancia mas larga que debe recorrer el agua para salir del suelo y se suele
denominar distancia de drenaje. Por lo tanto, al momento de hacer un cédlculo de asentamiento, se
debe poner atencién en la seleccién de la distancia de drenaje en funcién de las condiciones de borde
del estrato.

5.3.6. Coeficiente de consolidacion

El coeficiente de consolidacién ¢, no es un parametro auténomo, en el sentido que depende al mismo
tiempo del indice de vacios e, del coeficiente de permeabilidad & y del coeficiente de compresibilidad
vertical a,. Como cada uno de dichos pardmetros varia durante la consolidacion, ¢, tampoco puede
ser constante. Sin embargo, para poder aplicar la teoria de consolidacién 1D, en general se adopta un
valor promedio correspondiente al intervalo de esfuerzos efectivos de la situacién en estudio.

Para determinar el valor de c¢,, se emplean las curvas de consolidaciéon del ensayo edométrico
obtenidas para cada incremento de carga. Existen diversos métodos para su determinacién, los mas
comunes son:

= Método de Casagrande: se determina el tiempo t59 correspondiente una razén de consolidacion
del 50 % sobre la curva de consolidacién a escala logaritmica de ¢. Luego:

~ 0,197H?

(5.46)
t50

Cy

donde H es la distancia de drenaje de la probeta.

s Método de Taylor: se determina el tiempo tgg correspondiente a una razén de consolidacién del
90 % sobre la curva de consolidacién a escala v/t en el eje temporal. Luego:

~ 0,848H?

(5.47)
tgo

Cy

con la misma definicién de H.

Los valores de ¢, para la mayor parte de los suelos varfa entre 1076 y 1072 [m?/s]. Algunos valores
de referencia para suelos finos se indican en la TabBR4l

5.3.7. Coeficiente de permeabilidad

El coeficiente de consolidacién ¢, determinado para un incremento de carga en el ensayo de con-
solidacién, estd relacionado con la compresibilidad del suelo a través de:
¢, = FoFed (5.48)
Yw
donde E.4 es el médulo edométrico y k, la permeabilidad vertical. Como la deformacion es medida
durante el ensayo, para ese incremento de carga es posible determinar el valor del médulo edométrico
y luego despejar la permeabilidad:
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Tabla 5.4: Valores referenciales de ¢, (Magnan, 2000b)

Tipo de suelo ‘ ¢y [(m2/s]
Turba 1077
Arcillas muy plésticas 10-8
Arcillas blandas plésticas 8 x 1077
Arcillas blandas organicas 1077
Arcillas poco plésticas 1077
Limos arcillosos 5x 1077
Limos 5x 1077
CoYw
k, = 5.49
! Eed ( )

Los valores de k, determinados en incrementos de carga sucesivos son en general diferentes. Sin
embargo, si a cada incremento de carga se le asocia el valor promedio del indice de vacios, los puntos
se alinean en forma aproximada en el plano e — log k,, para valores de esfuerzo por sobre la presion de
preconsolidacion 0;. En este rango, es posible ajustar una recta de tipo:

e=-¢e, — Cf logk, (5.50)

obteniendo luego el valor de la permeabilidad inicial k,, para el indice de vacios inicial ey empleando
la ecuacién de la recta ajustada. Los valores de permeabilidad obtenidos siguiendo este procedimiento
son del mismo orden de magnitud de los valores entregados en Tab ETl

5.3.8. Calculo del tiempo de asentamiento

A partir del ensayo de consolidacién se conoce el coeficiente de consolidacién ¢, y el asentamiento
final so,. Si agregamos a esto la teoria de consolidacién 1D, se tiene una descripcién completa de la
evolucion de los asentamientos en funcion del tiempo.

Para calcular el asentamiento en un tiempo dado ¢, conociendo la distancia de drenaje H y el
valor de ¢, se obtiene el factor tiempo 7). En seguida, el valor de U,(T,) puede ser obtenido de
la evaluacién de expresién analitica (BZH) o de la FiglhOhl Luego, el asentamiento esperado en un
instante ¢ estd dado simplemente por:

s(t) = Uy(t) s0o (5.51)

Cuando se desea determinar el tiempo necesario para un determinado asentamiento, se determina
en primer lugar el valor de U, correspondiente al asentamiento deseado. En seguida, el valor del factor
tiempo T, se obtiene de (BZH) o de FighhOhl Conocido el valor de T, junto con el coeficiente de
consolidacién ¢, y la distancia de drenaje H, el cdlculo del tiempo ¢ es inmediato.

5.3.9. Otras teorias de consolidacién

Existen diversas extensiones a la teoria de consolidacién unidimensional de Terzaghi:

s Consolidacién 2D 6 3D

Reparticién no uniforme vertical de las sobrepresiones de poros iniciales

Variacion en funcién del tiempo de las propiedades del suelo

Permeabilidad anisotrépica del suelo

Combinacion de fenémenos de consolidacion y de compresion secundaria
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= Combinacion de varios estratos de caracteristicas distintas
» Carga progresiva (no instantdnea)
= Célculos en grandes deformaciones

El desarrollo de modelos numéricos ha permitido eliminar buena parte de las hipdtesis de la teoria
de Terzaghi, de forma de obtener una evaluacion mas precisa del comportamiento del suelos finos
en funcion del tiempo. De hecho, existen multiples dbacos disponibles en la literatura que permiten
resolver en forma mads precisa ciertas situaciones frecuentes en geotecnia. Sobre todo, dbacos para
problemas bidimensionales en deformaciones planas o en simetria de revolucién. Abordaremos la mo-
delacién numérica del problema consolidacién en otros cursos de la especialidad.

5.4. Ejercicios

5.4.1. Asentamientos
5.4.1.1. Asentamientos bajo un terraplén

Considere un sitio conformado por dos estratos arcillosos 1 y 2 saturados, de 10[m] de espesor
cada uno. Las propiedades iniciales y de compresibilidad se indican en la FiglET0 Sobre este suelo,
se ejecuta un terraplén de 5[m| de altura, de peso v = 20[kN/m3|, de geometria segin se indica en la
Figl BT Determine el asentamiento en los puntos A, B y C inducidos por el peso del terraplén. Para
calcular el incremento de los esfuerzos verticales totales, emplee los factores de influencia propuestos
por Osterberg (1957) de acuerdo a los pardmetros definidos en la Fig B.T00

1 b
I, =— {m tn arctan (m +n) — E arctan(n)] ;om = a ;o on=-—
T m m z z
Ao, =1.q
10[m] 10[m] 10[m] 10[m] a b
5
o ] a[£]
A B C |
# 10[m] 7 =17[kN/m3] ;e =1,2; C; = 0,05 .
C.=06; 0} = o, +20[kPal ; |
10[m] 2= 16[kN/m3] ; eg = 1,4 ; Cs = 0,07 - ____ZB}
C.=0,7; g, = oy, + 10[kPa] |
(a) Geometria del problema (b) Abaco de Osterberg (1957)
Figura 5.10: Ejercicio AT
Respuesta:

» Incremento de esfuerzos totales.

Para el cédlculo de los asentamientos de los puntos A, B y C, se requiere discretizar el perfil de suelo
en capas homogéneas que permitan calcular el asentamiento mediante la teoria del ensayo edométrico.
Consideraremos simplemente las dos capas de propiedades homogéneas definidas el enunciado, pero un
célculo mas preciso podria ser efectuado sub-dividiendo cada estrato en sub-capas de espesor menor.
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Luego, el primer paso consiste en determinar el incremento de esfuerzos totales Ao, al centro de cada
una de las capas, es decir a z = 5[m] y z = 15[m].

Para el cédlculo de Ao, bajo el punto A, por simetria basta considerar dos veces el factor de influencia
I, de una carga trapezoidal. Para el punto B, podemos considerar el costado izquierdo como una carga
trapezoidal y superponer el costado derecho como una carga triangular, es decir a = 0 para el dbaco. Para
el cédlculo bajo el punto C, se puede considerar el costado derecho como una carga trapezoidal, menos
una carga triangular de ancho 10[m] gracias al principio de superposicién. Los cdlculos se resumen en la

Tab

Tabla 5.5: Célculo del incremento de esfuerzos totales al centro de las capas, bajo los puntos A,

By(C

zlm] | aq[m] by[m] mql-] mif-] | L | aglm] ba[m] mal[-] no[] | I» | Ac.[kPa]

Arcilla 1

A ) 10 10 2 2 0.49 10 10 2 2 0.49 98

B 5 10 0 2 0 [035| 10 20 2 4 0.50 85

C 5 10 30 2 6 0.5 10 0 2 0 |-0.35 15
Arcilla 2

A 15 | 10 10 2 2 040 10 10 2 2 ] 040 80

B 15 10 0 % 0 ]0.18]| 10 20 % % 0.47 65

C 15 10 30 3 2 1048 ] 10 0 3 0 |-0.18 30

» Calculo de asentamientos.

Una vez determinados el incremento de esfuerzo vertical total Ao, la deformacién de cada una de las
capas puede ser estimada mediante la expresion edométrica:

H ol o+ Ao’
= (Cglog(22) +Clog [ Lo " 2%
s 1+€0< SOg(o:m)* °g< 7 ))

recordando que como se trata de los asentamientos finales (después de la consolidacién), el incremento
de esfuerzos totales Ao, coincide con el efectivo Ac’,, ya que el incremento de presiones de poros se ha
disipado completamente: Au,, ~ 0. Los cédlculos se resumen en la Tab Bl

Tabla 5.6: Determinacién de la contribucién de cada una de las capas al asentamiento final del
los puntos A, By C

Hm| | e | Cs | C. o, [kPa] 0, | Ao, | 550[m]
Arcilla 1
A 10 1.2 1 0.05| 0.6 (17—10) x 5=235 95 98 1.09
B 10 1.2 1 0.05 | 0.6 35 95 85 0.97
C 10 1.2 1 0.05| 0.6 35 95 15 0.04
Arcilla 2
A 10 1.2 1 0.07 | 0.7 | 7x 10+ (16 —10) x 5=100 | 110 | 80 0.90
B 10 1.2 | 0.07 | 0.7 100 110 | 65 0.74
C 10 1.2 0.07 | 0.7 100 110 | 30 0.32

Finalmente, los asentamientos totales en los puntos A, B y C corresponden a la suma de la contribucién
de ambas capas arcillosas:

s = 1,09+090 = 1,99[m]
s = 097+0,74 = 1,71[m]
s$ = 004+032 = 0,36[m]
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5.4.2. Consolidacién
5.4.2.1. Asentamientos por consolidacion

Considere un estrato de arcilla blanda de 5[m] de espesor, sobre un estrato de grava permeable. El
nivel freatico coincide con la superficie del terreno, de modo que la arcilla se encuentra completamente
saturada. Sobre la superficie del terreno, se aplica una carga uniforme de Ao, = 100[kPal. Los valores
de los pardmetros de compresibilidad a,, permeabilidad k y estado inicial ey se indican en la Figh.TIl
Determine la evolucién de los asentamientos por consolidacién en la superficie debidos a la carga

aplicada.
Ao, =100 [kPa]
WHIH
s(t)

) k= 1079 [m/s]

5[m] ﬁﬁgi y = 25x1073 [1r/ri<1§a]
ey = 1,5
- Permeable
Figura 5.11: Ejercicio B A2
Respuesta:

La evolucién del asentamiento se puede calcular a partir de:
s(t) = Uy(Ty) S0

donde U,(T,) es la razén de consolidacién, T, el factor tiempo dependiente de t y s el asentamiento final del
ensayo edométrico.

= Célculo de sqc.

Del ensayo edométrico se tienen las relaciones:

AH Ae
- = Ae = a, Ao
i T e y e = a, Ao,
A partir de las relaciones anteriores, reemplazando los valores entregados se obtiene:
Hy 5
AH = 5o = o Aol = 2,5 x1073.100 = 0,5
s 1+€Oa o 715 X [m]

= Calculo de U,.
En primer lugar, se determina el valor del coeficiente de consolidacién ¢, a partir de las relaciones:

k E.q 1 1+eg
Cy = y Eed = =
Yw my Ay
Luego:
k(1 1079(1+1,5
¢, = Flteo) I0A+L) om0

Yo @y 10.2,5 x 103

En seguida, el factor tiempo T;, se calcula considerando la distancia de drenaje H = % ya que el estrato
inferior es permeable, de modo que el drenaje es posible tanto por arriba como por debajo del estrato:

T, = 2t_16><1o 8¢

H
donde el tiempo t debe estar en segundos. Los valores de Ty, U, y s(t) se entregan en la TabBTl para
tiempos desde 10 a 800 dias desde la aplicacién de la carga. La evolucién de los asentamientos se ilustra
en la Fighh T2
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Tabla 5.7: Valores de asentamientos en funcién del tiempo (Ejercicio BZ2T])
t[dfas] | 10 50 100 200 400 800
T, [-] ]0.014 0.07 0.138 0.276 0.553 1.106
Uy [-] 014 03 042 059 079 095
s(t) [m] | 0.07 0.15 0.21 030 0.40 0.48

0.21

0.25f

s () [m]

0.3r

0.351

0.4r

0.45-

0.5 L L L L L L L
0 100 200 300 400 500 600 700 800
t [dA-as]

Figura 5.12: Evolucién de asentamientos con el tiempo (Ejercicio BEZTI)

5.4.2.2. Tiempo de consolidaciéon

Considere un estrato de arcilla de 10[m] de espesor, ubicado entre dos estratos de arena permeable
(FigleT3)). Sobre la capa superficial de arena, se aplica una carga vertical Ao, = 50[kPal. El coeficiente
de consolidacién de la arcilla es de ¢, = 5 x 1078[m2/s]. Determine el tiempo para obtener el 80 % de

la consolidacion.

Ao, =50 [kPa]

HHHHHH

s(t)

10[m]| Arcilla ¢y =5x107% [m2/s]

Figura 5.13: Ejercicio

Respuesta:

El problema se resume a resolver el factor tiempo 7, necesario para obtener una razén de consolidacion del
U,(T,) = 80 %. Directamente de la Fig/5.0H se obtiene:

T, ~ 0,567

Empleando la definicién de T, considerando que por tratarse de una situacién de doble drenaje (H = % = 5[m])
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y despejando el valor de t se determina:

T,H?> 0,567.52
t= —— 5,>< e 108 [s] = 3280 [dias] ~ 9 [afios]

5.5. Ejercicios propuestos

1. El céalculo del asentamiento final de una obra sobre un estrato de arcilla normalmente consoli-
dada dio 20[cm]. El mismo célculo predijo un asentamiento de 8[cm] luego de los tres anos de
construccién. El célculo se efectud considerando tanto drenaje superior como inferior del estrato.

a)

b)

Si en la préctica el estrato de arcilla s6lo pudiera drenar por la parte superior determine
el asentamiento total. ; Cudnto habria que esperar para obtener un asentamiento total de
8[cm] ?

Un reconocimiento detallado del terreno confirmé la presencia de una capa de grava por
debajo del estrato de arcilla, pero ademas detecté dos capas finas de arena muy permeable
ubicadas al tercio y a los dos tercios del estrato arcilloso. Suponga que ambos estratos son lo
suficientemente permeables y continuos a la escala de la obra que se esta estudiando como
para asegurar un buen drenaje de la arcilla. Determine el asentamiento total y el tiempo
que habria que esperar para obtener un asentamiento de 8[cm].

Durante la construccién de la obra se efectuaron una serie de ensayos edométricos en lab-
oratorio y se encontraron resultados un poco distintos a los valores de disefio originales.
Se detecté que el indice de compresién real C. es alrededor del 80% del valor inicial de
diseno y que el coeficiente de consolidacién ¢, real es aproximadamente el 70 % del valor
inicial. Determine el asentamiento total y el tiempo a esperar para obtener un asentamiento
de 8[cm]| considerando la situacién inicial de drenaje (doble drenaje sin estratos de arena
intermedios).

2. Un terraplén aplica una carga vertical uniforme de 18[kPa] sobre un suelo arcilloso uniforme de
12[m] de profundidad. Las caracteristicas de la arcilla son un peso especifico de v = 16[kN/m3],
un indice de vacios de eg = 1,8 y un indice de compresiéon C. = 0,7. La napa de agua coincide
con el nivel de la superficie.

2)

b)

Si la arcilla esta normalmente consolidada, calcular el asentamiento total considerando una
sub-divisién en 4 capas de 3[m], 2 capas de 6[m] y 1 sola capa de 12[m]. Comente sus
resultados.

Suponga que en realidad los primeros 1,5[m] de la arcilla estdn sobre consolidados por efec-
tos de una gran sequia. La tensién de preconsolidacion 0; en superficie es igual a 18[kPa]
y decrece linealmente hasta llegar a ser igual a la tensién vertical efectiva a 1,5[m] de
profundidad. Determine la variaciéon del asentamiento que resulta de incorporar esta pre-
consolidacién superficial al calculo. Haga los supuestos necesarios.

3. Una capa de arcilla normalmente consolidada se encuentra entre dos capas de arena. La capa
de arena superficial es de 4[m] de espesor, de peso especifico saturado v = 20[kN/m3] y peso
especifico seco 74 = 19]kN/m3]. El nivel de la napa fredtica estd 1[m] por debajo del nivel de
superficie del terreno (o de la arena). La capa de arcilla es de 10[m] de espesor, peso especifico
saturado v = 16[kN/m3], indice de vacios inicial ey = 1,8 e indice de compresién C. = 0,6.

a)

Se instala un sistema de bombeo que reduce en 2[m] el nivel de la napa fredtica, quedando
a 3[m] de profundidad con respecto a la superficie. Trazar en funcién de la profundidad, los
perfiles de esfuerzos totales, efectivos y de presion de poros, antes y después de la instalacién
del sistema de bombeo. Determine el asentamiento final de la arcilla debido a la variacion
del nivel freatico.
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b) Una vez que el asentamiento de la arcilla se ha completado se aplica en superficie una carga
uniforme e infinita de 100[kPa]. Determine el asentamiento total de la capa arcillosa debido
a dicha carga.
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6.1. Introduccion

En términos simples, la resistencia al corte en suelos es el esfuerzo de corte maximo que el material
puede soportar justo antes de fallar. La falla o ruptura puede ser catastroéfica si se produce en forma
fragil, o bien se puede producir en forma ductil por acumulaciéon de grandes deformaciones plasticas.
En general, las fallas en suelos estan asociadas a la acumulacién de grandes deformaciones plasticas
sin una pérdida completa de la resistencia.

Como la descripcion del comportamiento de los suelos desde el estado inicial a la ruptura es muy
compleja, en mecanica de suelos se ha optado por definir modos de ruptura simplificados a partir de
las observaciones experimentales y en terreno. En efecto, existen dos modos de ruptura principales:

1. La ruptura por deslizamiento sobre una superficie
2. La ruptura por plastificacién del suelo

La representacién de la resistencia al corte de los suelos en funcién de un esfuerzo tangencial 7
y un esfuerzo normal ¢, corresponde al primer modo de ruptura. Veremos que el ensayo de corte
directo (§6.22) pone de manifiesto experimentalmente este mecanismo de ruptura. El andlisis de la
ruptura por plastificacion del suelo es mucho més dificil de analizar. Si no existen superficies de falla
preexistentes, la ruptura en suelos comienza por un plastificacién en una regién limitada del material
que se extiende progresivamente formando ya sea una zona de plastificacion importante, o bien una
superficie de falla.

En este capitulo abordaremos el estudio de la resistencia al corte al suelo comenzando por la
definicién de ruptura. Continuaremos definiendo los comportamientos drenados y no drenados en
suelos, fundamentales para la comprension de la resistencia al corte. Veremos en seguida los ensayos
que permiten definir ambos comportamientos en laboratorio. Finalmente, discutiremos con algun grado
de detalle el comportamiento al corte de suelos granulares y cohesivos.

6.2. Definicién de ruptura en suelos

Existen dos grandes dificultades en la definicién de ruptura en suelos. Por un lado, la definicién de
la cinematica que define la ruptura. Por otro lado, la identificacién del momento en el que se produce
la ruptura durante algunos de los ensayos empleados para medir la resistencia al corte del suelo.

En la préctica, la definicién de ruptura durante un ensayo de corte se efectiia sobre la base de las
mediciones de las deformaciones de la probeta. Se traza una curva que caracteriza la deformacién, en
funcién de la solicitacién. Consideremos el ensayo de corte ideal esquematizado en la Fig. La forma
general de las curvas obtenidas se representa en la FigliID para un mismo suelo. Al interior de la
muestra de suelo, la presién de poros u, se asume constante. En ambos casos I y I, el esfuerzo
normal aplicado o], es idéntico y constante. Sin embargo, la compacidad inicial de cada muestra es
distinta. La curva I corresponde a un estado inicial denso, mientras que la respuesta Il a un estado
incial suelto (e! < eff).

Existen dos formas generales de la curvas. La curva I de la FiglidH presenta un méximo. Ad-
mitiremos que el corte maximo 7,4, corresponde a la ruptura del material. El material contintia
deformandose para valores mayores que !, pero con un reduccién o estabilizacién del esfuerzo de
corte. La curva I sobre la Figle. 1D presenta caracteristicas asintéticas. En este caso, se establecerd en
forma algo arbitraria un valor maximo de deformacién v/ (del orden del 10 al 20 % usualmente) y el
correspondiente esfuerzo 7, a partir del cual las deformaciones son inaceptables desde el punto de
vista del destino del suelo (asentamientos, deformaciones laterales, etc.).

La forma de las curvas de corte no son especificas a un modo de ruptura. En efecto, la aparicién
de un peak y la reducciéon del esfuerzo méximo pueden ocurrir por la aparicién de superficies de
deslizamiento o por plastificacién masiva del suelo. Sin embargo, la forma del la curva es un buen indicio
del estado del suelo. En general, las arenas densas o las arcillas intactas presentan este tipo de curva
peak. Por el contrario, arenas sueltas y arcillas reconstituidas en laboratorio presentan usualmente un
comportamiento de tipo asintético.
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Figura 6.1: Ensayos de corte ideales sobre un mismo suelo a compacidades iniciales distintas (e! < e!7)

I 1
y esfuerzo normal constante (o]," = o], = cte.)

6.3. Comportamiento drenado y no drenado de un suelo

La resistencia al corte de los suelos depende de la naturaleza y estado del suelo, pero también de la
intensidad y de la forma en la que se aplican las cargas. En el caso de suelos saturados, la resistencia al
corte obedece sélo al esqueleto sélido del suelo ya que el agua no ofrece resistencia al corte. En efecto,
depende solamente de los esfuerzos efectivos a nivel de los contactos entre las particulas del suelo. Por
lo tanto, depende de las condiciones en que se apliquen las cargas ya que dichas condiciones definen
la forma en que las cargas se reparten entre la fase sélida y la fase liquida del material. Como vimos
en §3.33, los esfuerzos efectivos sobre una cara orientada por la normal n se escriben:

On = 0 + Uy (6.1)

donde o, son los esfuerzos totales, o/, los esfuerzos efectivos y u,, la presiéon de poros. En relacién a la
forma que evolucionarén los esfuerzos efectivos durante la carga, existen dos tipos de comportamiento:
comportamiento drenado (§6311) y comportamiento no drenado (§6.3.2).

6.3.1. Comportamiento drenado

Se habla de comportamiento drenado del suelo si se verifica una de las condiciones siguientes
durante la carga:

= La aplicacion de la carga es lo suficientemente lenta desde el punto de vista de la permeabilidad
del suelo y de la longitud de la distancia de drenaje (§83H), de forma que no se produce un
incremento importante de la presién de poros (sobrepresién) al interior del suelo.

= La duracién de la aplicacién de la carga ha sido suficientemente larga para disipar toda sobrepre-
sién inducida al momento en el que se desea estudiar o medir el comportamiento del suelo.

La sobrepresion de poros corresponde al incremento de la presién intersticial por sobre el valor
inicial (hidroestética o flujo permanente) inducida por la aplicacién de la carga. Si el material esta en
estado seco, el comportamiento siempre es drenado.

Si la sobrepresion es despreciable, el incremento de esfuerzos es trasmitido en su totalidad al
esqueleto sélido y corresponde a un aumento de los esfuerzos efectivos. Dichos esfuerzos efectivos
inducirdn una variaciéon de volumen, que puede ser mas o menos importante dependiendo de las ca-
racteristicas del suelo y de la amplitud de las cargas. Cuando el volumen se reduce, los granos que
conforman el esqueleto sélido se acercan entre ellos y un volumen de agua equivalente a la reduccion
del volumen es expulsado durante la carga. En consecuencia, las caracteristicas de un suelo asociadas
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a un comportamiento drenado representan fundamentalmente el comportamiento del esqueleto sélido
del material.

6.3.2. Comportamiento no drenado

Al contrario del caso drenado, en este caso la carga debe ser rdpida con respecto a la permeabilidad
del suelo y a la distancia de drenaje. En dichas condiciones, se produce un incremento de la presiéon
de poros que no se alcanza a disipar durante el intervalo de tiempo considerado. En laboratorio, esta
condicién se materializa impidiendo el flujo del agua hacia el exterior de la muestra de suelo durante
la ejecuciéon del ensayo. Asi, el volumen de la muestra es constante si el suelo esta saturado.

Si no existe drenaje ni variacién de volumen, las cargas aplicadas se transmiten casi integramente a
la fase liquida del material, sin variacién importante de los esfuerzos granulares a nivel de los contactos
entre las particulas sélidas del material. Por lo tanto, las caracteristicas de un suelo asociadas a un
comportamiento no drenado representan el comportamiento conjunto de la fase liquida y sélida, y
tienen sentido siempre y cuando las proporciones de ambas fases sea constante, es decir, en ausencia
de drenaje.

6.3.3. Factores que influyen en la resistencia al corte

Existe una cierta correspondencia entre el comportamiento del suelo y su origen. En efecto, existen
dos grandes categorias desde el punto de vista de la resistencia al corte: suelos granulares friccionales
y suelos finos cohesivos.

En el caso de suelos granulares de alta permeabilidad como gravas y arenas gruesas, independien-
temente de las condiciones de aplicacion de la carga el comportamiento es drenado.

En el caso de suelos de baja permeabilidad como arenas finas, limos o arcillas, se puede observar
comportamiento drenado o no drenado, dependiendo de las condiciones de aplicaciéon de la carga. Si
la aplicacion de la carga es lo suficientemente réapida, el comportamiento serda fundamentalmente no
drenado. Mientras que si las condiciones de carga son lo suficientemente lentas, el comportamiento
serd mas bien drenado.

Por otro lado, fuera de la velocidad de aplicacién de la carga y de las condiciones de drenaje,
existen otros factores que afectan la resistencia al corte. Por ejemplo, en el caso de suelos finos, la
resistencia al corte suele aumentar con la velocidad de deformacién ya sea en condiciéon de drenada
o no drenada. Para todos los suelos, la alteracién de la estructura por reconstituciéon de la muestra
modifica la resistencia al corte con respecto a su resistencia en estado natural. Por otro lado, casi
todos los suelos son anisotrépicos, por lo que distintos ensayos entregan en general valores distintos
de resistencia al corte.

También es posible definir distintas resistencias del suelo dependiendo del estado de deformacién
en el que se encuentre:

= La resistencia en el peak de la curva esfuerzo-deformacion corresponde al estado inicial del suelo
y ocurre a deformaciones relativamente pequenas (del orden de %).

= La resistencia estabilizada post-peak se denomina resistencia al estado critico y es igual a la
que se obtiene generalmente en el caso de suelos reconstituidos, cuando la curva tiene forma
asintotica.

= La resistencia que se alcanza luego de desplazamientos importantes por sobre superficies de
ruptura se denomina resistencia residual.
6.4. Ensayos para determinar la resistencia al corte en suelos

Las caracteristicas de la resistencia al corte en suelos son determinadas en laboratorio sobre probe-
tas inalteradas o reconstituidas (arenas, gravas, etc.). Las condiciones de aplicacién de la carga tienen
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por objetivo reproducir el caracter drenado o no drenado del comportamiento que se desea estudiar.
En la practica, hay dos factores a controlar:

= La posibilidad de drenaje
= La velocidad de aplicacion de la carga

Existen diversos tipos de ensayos en laboratorio e in-situ para determinar las propiedades de
resistencia al corte en suelos. En este curso, sélo estudiaremos dos de ellos:

1. Ensayo triaxial

2. Ensayo de corte directo

6.4.1. Ensayo Triaxial
6.4.1.1. Equipo

El equipo para efectuar un ensayo triaxial consta de una cdmara de vidrio o plastico duro trans-
parente, un sistema de carga (prensa) y de varios dispositivos para controlar la presién. La probeta
de suelo es de forma cilindrica y se instala una piedra porosa en su parte inferior. La muestra de
suelo, junto con la piedra, se recubre de una membrana impermeable. Por sobre la probeta, se instala
una pieza metélica (con o sin piedra porosa), sobre la cual se apoyard el pistén que aplicara la carga

(Figii2).

Axial load

Piston

Rubber sleeve\

[Porous stone

N

Confining
pressure

Drainage

D

Porepressure
transducer

Figura 6.2: Representacién esquemadtica ensayo triaxial (Bardet, 1997)

El ensayo consiste en la aplicacion de una deformacién vertical a velocidad constante sobre la
probeta a presion de confinamiento controlada. Entonces, la muestra de suelo estd sometida a:

» Una presién horizontal og aplicada por medio de un fluido (agua en general).

= Una fuerza vertical V aplicada por medio de un pistén que actia sobre la cara superior de la
probeta.

Pueden existir distintas configuraciones en relacion al transito de agua desde y hacia la muestra
del suelo:
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= Se puede asegurar la transferencia de agua midiendo al mismo tiempo los volimenes de transito.

» Se puede medir a volumen constante la presién intersticial al interior de la probeta (captores de
presion).

= Se puede bloquear completamente el transito de agua.

Durante el ensayo se controla la presién de cdmara os, que se suele mantener constante. Por otro
lado, se registra la fuerza vertical V transmitida por el piston, el desplazamiento vertical dh impuesto
(puede llegar hasta el 20 % de la altura de la muestra), las variaciones de volumen de la muestra por
medio del agua expulsada (caso drenado), o la presién intersticial al interior de la muestra w,, si el
ensayo es no drenado. La medicién correcta de la presién de poros requiere una saturacion completa,
para ello se suele imponer una contra-presién que corresponde a la aplicacion simultanea de una presion
de poros y de un esfuerzo total isotrépico que se mantiene constante durante el ensayo.

Se emplean cdmaras de distinto tamano dependiendo de la naturaleza del suelo a ensayar y de las
caracteristicas de la carga. Los probetas tipicas tienen un didmetro de 3,75 a 10[cm], por un alto que
suele ser el doble del didmetro. Se requieren didmetros més grandes para suelos de particulas de mayor
tamano para satisfacer condiciones de homogeneidad. A veces se emplean dispositivos especiales para
disminuir las fricciones parasitas en los extremos de la probeta de forma de garantizar que las presiones
aplicadas correspondan a esfuerzos principales.

6.4.1.2. Tipos de ensayo

Cada ensayo triaxial consta de dos etapas:

1. Una primera etapa de consolidaciéon donde el estado de esfuerzos sobre la muestra se ajusta a
las condiciones iniciales deseadas.

2. Un segunda etapa de corte propiamente tal, donde se incrementa progresivamente el esfuerzo
desviador o1 — o3 hasta conseguir la ruptura.

Existen diversas modalidades dependiendo si cada una de las etapas anteriores se realiza bajo
condicién drenada o no drenada:

» Ensayo no consolidado no drenado (UU): ambas etapas se efectiian a drenaje bloqueado.

» Ensayo consolidado no drenado (CU): en la etapa de consolidacién se permite el drenaje de forma
que los esfuerzos efectivos sean iguales a los esfuerzos totales aplicados (Awu,, = 0). Durante la
etapa de corte, se cierra el drenaje y se mide la presion intersticial .

» Ensayo consolidado drenado (CD): la primera etapa es idéntica a la del CU. Durante la segunda
etapa, se permite el drenaje y se incrementa la carga lentamente de forma que Awu,, ~ 0 durante
toda la carga.

La etapa de consolidacién puede efectuarse en forma isotrépica o1 = o3 6 anisotrépica o1 # o3.
La etapa de carga puede aplicarse incrementando el esfuerzo axial (compresién) o disminuyendo la
tensién horizontal (extensién).

Dependiendo de la permeabilidad del suelo, la etapa de consolidaciéon puede ser répida (minu-
tos) en el caso de suelos granulares, o mucho mds lentos (meses) en el caso de suelos finos de baja
permeabilidad.

6.4.1.3. Resultados

En forma clésica, los resultados del ensayo triaxial se representan en el plano de Mohr ya sea
en esfuerzos totales o efectivos. Dependiendo del caso, se emplea el valor peak de la curva esfuerzo-
deformacién, o bien los valores asintéticos (§6.2).
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La interpretacién del ensayo requiere el calculo de los esfuerzos verticales, horizontales y la presion
de poros en el caso no drenado. El esfuerzo horizontal o3 corresponde a la presién de la camara,
corregida de forma de considerar el incremento debido a la deformacién de la membrana cuando la
muestra aumenta de didmetro. El esfuerzo vertical o1 se deduce a partir de la fuerza V' ejercida por
el pistén y el didmetro promedio de la probeta, que dependera también de la deformacién horizontal
durante el ensayo.

Para representar el estado de esfuerzos, se admite que las tensiones o1 y o3 corresponden a esfuerzos
principales (§82Z11), luego:

or=o01 'y O =0[[]=03 (6.2)

En consecuencia, el estado de tensiones queda completamente descrito por (o1,03). Si el ensayo se
ejecuta reiteradamente, para distintos valores de o3, se obtiene la familia de circulos de Mohr de la

Fig 3

-
Curva

intrinseca

1 2 1 3 2 3 o

03 03 0103 01 01 n

Figura 6.3: Curva intrinseca del suelo. Representacion de Mohr

Como cada circulo corresponde a un estado tensional en la ruptura, se define como criterio de
ruptura o de plasticidad a la envolvente de los circulos de Mohr. Esta curva se conoce también como
curva intrinseca del suelo. Como vimos en §8Z7A el punto de tangencia de (o,,7) entre la curva
intrinseca y el circulo de Mohr respectivo define la orientacion del plano de ruptura al interior de la
probeta.

6.4.2. Ensayo de Corte Directo

La caracteristica principal de los ensayos de corte directo es que la superficie de ruptura o falla
estd predefinida por el ensaye. Durante muchos afos, lo ensayos de corte directo eran los dnicos
técnicamente factibles en mecdanica de suelos. Sélo durante los anos 30, los procedimientos de ensayos
triaxiales comenzaron a masificarse volviendo progresivamente obsoletos los ensayos de corte directo
restringiendo su uso a los casos donde no es posible ejecutar un ensayo triaxial. Una de las mayores
criticas radica en la falta de homogeneidad del campo de esfuerzos en el suelo durante el ensayo. El
ensayo es Util para obtener la resistencia al corte del suelo, pero no entrega la curva de esfuerzo-
deformacion.

6.4.2.1. Equipo

El aparato empleado se conoce como caja de corte o caja de Casagrande. Estd constituida por
dos partes independientes metdlicas: una fija y otra movil que se desliza para transmitir la carga
de corte. La probeta suele ser cuadrada, pero existen versiones cilindricas. Las dimensiones varian
dependiendo de las caracteristicas del material a ensayar. En los casos saturados, se emplean piedras
porosas similarmente a los ensayos triaxiales.

Sobre la probeta se aplica una fuerza vertical N y luego se impone el esfuerzo de corte. En general,
se realiza imponiendo el desplazamiento relativo entre las dos partes, midiendo la fuerza horizontal T’
requerida para conseguir dicho desplazamiento. Sin embargo, existen aparatos que permiten imponer
directamente una fuerza horizontal a una velocidad dada.

Durante el ensayo se mide:
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Figura 6.4: Representacion esquematica del ensayo de corte directo

La fuerza normal N.

La fuerza horizontal de corte T

El desplazamiento horizontal relativo dl (del orden de los centimetros).

El desplazamiento vertical de la parte mévil dv.

6.4.2.2. Tipos de ensayo

Se pueden efectuar ensayos lentos o rapidos relativos a la permeabilidad del suelo. Por lo tanto, se
puede tedricamente reproducir situaciones drenada y no drenadas en el suelo. En la practica, es muy
dificil controlar el intercambio de agua entre el interior y exterior de la caja de corte, por lo que el
ensayo en condiciones no drenadas se ejecuta sélo excepcionalmente.

Si bien el gran defecto del ensayo de corte directo radica en la falta de homogeneidad del esfuerzo
aplicado, el ensayo tiene el mérito de ser mucho més simple que un ensayo triaxial y de poder ser
adaptado facilmente a distintos tamanos de particulas constituyentes. En condiciones drenadas, se
emplean piedras porosas y se deja la muestra consolidar bajo el efecto de la carga vertical N. El ensayo
se ejecuta imponiendo una velocidad de corte lo suficientemente lenta como para evitar la apariciéon
de sobrepresiones de poros significativas. Sin embargo, como no se pueden instalar captores de presién
al interior de la probeta, no se puede controlar si esta tultima condicion se satisface correctamente. En
la practica, el ensayo se efectia fundamentalmente sobre suelos granulares, en condiciones drenadas,
a velocidad rapida o lenta dependiendo de la permeabilidad del material.

6.4.2.3. Resultados

Similarmente al ensayo triaxial, el objetivo es definir la curva intrinseca del suelo. En este caso,
como se conoce directamente la superficie de ruptura, es posible representar en el plano de Mohr
directamente las componentes (o, 7) de los esfuerzos sobre la cara horizontal.

Los esfuerzos se asumen uniformes, las componentes normales o, v de corte 7 se obtienen directa-
mente de:

on=— 'y T=== (6.3)

donde A es el area transversal horizontal de la probeta. El valor de esta area en general no se corrige,
pero si se desea hacerlo se debe incluir el efecto del roce entre el suelo y las paredes de la caja metalica.

Si el ensayo se repite varias veces para distintos valores de N (6 oy,), se puede definir la curva
intrinseca del suelo.
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6.5. Resistencia al corte en suelos granulares

El caso de mayor interés para suelos granulares corresponde a la respuesta en condiciones drenadas.
Por lo tanto, los ensayos se deben efectuar en condiciones de drenaje libre, a una velocidad lo sufi-
cientemente lenta en relacién a la permeabilidad del suelo. Bajo esas condiciones, la sobrepresiones se
mantienen en valores despreciables y los esfuerzos efectivos y totales se confunden.

6.5.1. Curva de esfuerzo-deformacion

Las curvas esfuerzo deformacién tienen una de las formas generales representadas en la Figlf.Thl Si
la curva proviene de un ensayo triaxial, las ordenadas corresponden al esfuerzo desviador oy — 03. En
el caso de un ensayo de corte directo, las ordenadas son el esfuerzo de corte 7 obtenido dividiendo la
fuerza horizontal total T por el drea de la muestra A. En ambos casos, €l eje de las abscisas corresponde
a la deformacién ¢ registrada.

En el caso de suelos compactos o densos, es decir, con un indice de vacios bajo, la curva pasa por un
méximo y luego decrece hasta llegar a un valor aproximadamente constante (curva I sobre Figlf.Th).
El valor de dicho méximo (61 — 03)maz O Tmaz Permite definir la resistencia al corte del suelo. Dicho
valor se puede interpretar como el esfuerzo necesario para desencajar los granos que estan cerca del
plano de corte.

En el caso de suelo poco compactos o sueltos (indice de vacios grande), el esfuerzo de corte crece
hasta alcanzar un valor asintético (61 —03)1im 6 Tiim (curva I1 en la FigliIhl). En este caso, la ruptura
se define para un cierto valor de deformacidén &,,,, que suele ser inferior al 20 %.

6.5.2. Curva intrinseca

Tal como se indicé en §ELT3, la repeticién del ensayo para distintos valores de confinamiento (N
6 o3), permite definir la curva de resistencia al corte intrinseca del suelo.

En el plano de Mohr, la curva intrinseca corresponde al conjunto de puntos tangentes a los circulos
para cada valor de confinamiento. Dicha curva, se aproxima a una recta que pasa por el origen ya sea
para suelos granulares sueltos, como para suelos granulares densos (Figlihal). Bajo dicha hipdtesis, la
relacién entre el esfuerzo de corte 7 y el esfuerzo normal o, se escribe simplemente como:

T =0y, tan¢ (6.4)

donde ¢ es el dngulo de friccion interna del suelo, o bien tan ¢ la friccién interna del suelo.

Si una arena esta ligeramente hiimeda o con algo de cementacion, la curva intrinseca no pasa por
el origen (FigliBh)). La ordenada de intercepto con el eje 0, = 0 se denomina cohesidn y se denota
por c. Luego, la ecuacién se escribe:

T=c+ o0, tan¢ (6.5)

La cohesién ¢ es independiente de oy, y tiene su origen en los vinculos mecanicos que pueden existir
entre los granos fruto de la cementacion, o bien puede estar asociada a los meniscos de agua existentes
a nivel de los contactos entre los granos. En este ultimo caso, la cohesién desaparece a medida que el
contenido de humedad del suelo aumenta.

Una representacion alternativa de la curva intrinseca se puede efectuar en el plano de Cambridge
p — q (FiglEhd) en el caso no cohesivo. En dicho plano, p corresponde al esfuerzo promedio y ¢ al
esfuerzo desviador:

1
tro = 3 (01+203) 'y q=o01—03 (6.6)

Luego, la expresién de la curva intrinseca en el plano de Cambridge es:

p:

6 sin ¢

q_
]_9 - 3—sing (6.7)
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Figura 6.5: Curva intrinseca en suelos granulares

La trayectoria de las tensiones de dos ensayos triaxiales drenados, a partir de dos estados iniciales

isotrépicos p! = of = o1 y p? = 0? = 03, se indican también en la Figlihd

6.5.3. Angulo de friccién interno

La compacidad de un suelo tiene una fuerte influencia sobre el angulo de friccién interno ¢. Por
ejemplo, existen relaciones empiricas entre ¢ y el indice de vacios e de tipo:

tw¢:% (6.8)

donde « es un constante que varfa entre 0,325 y 0,6 dependiendo del suelo. En la préctica, el angulo
de friccién interna ¢ varfa aproximadamente entre 29° y 48°.

Para un grado de compacidad fijo, el angulo ¢ crece si el didmetro promedio de las particulas
aumenta. La friccién interna también depende de la forma de los granos, en general suelos conforma-
dos por particulas mas angulosas poseen angulos de friccion mas altos que suelos de particulas mas
redondeadas. Lo mismo ocurre con la rugosidad de las particulas constituyentes, entonces suelos com-
puestos de particulas més rugosas tienen asociado valores de ¢ mayores. Ademas, ¢ tiende a aumentar
en suelos bien graduados. Sin embargo, para una compacidad fija, el angulo ¢ es practicamente inde-
pendiente del contenido humedad a partir de un cierto valor. Algunos valores de referencia se indican
en la TabETl
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Tabla 6.1: Valores referenciales de ¢ (Magnan, [1991)

. . Granos Granos
Dimensiones de Compacidad redondeados angulosos
los granos . :
gran. uniforme | bien graduados
suelta 28° a 32° 32° a 40°
Arena media media 32° a 34° 36° a 40°
densa 35° a 38° 44° a 46°
Mezclas arena-grava:
65 % grava y 35 % arena suelta 39°
65 % grava y 35 % arena media 37° 41°
80 % grava y 20 % arena suelta 34°
Roca fragmeptada por 40° & 55°
explosivos

6.5.4. Comportamiento volumétrico

Las caracteristicas de contractancia y dilatancia de los suelos son uno de los aspectos fundamentales
que los distingue de los otros materiales empleados en ingenieria. En efecto, como buena parte del
volumen ocupado por el material estd lleno de vacios (agua y aire), es razonable esperar que cualquier
perturbacién mecdnica de alguna forma altere la disposicién de los granos al interior de los volumen.
Esta modificacion de la disposicion de los granos inducird un incremento o reduccién de volumen
dependiendo de la disposicion de los granos.

6.5.4.1. Tlustracion de los fenémenos de dilatancia y contractancia

Una forma de ilustrar la dilatancia y contractancia en suelos es mediante el experimento represen-
tado esquemadticamente en la Figlf.ll Supongamos un conjunto de discos rigidos representativos de la
fase sélida de un suelo. La disposicién de la izquierda corresponde a una distribucién suelta, donde el
espacio de vacios entre los “granos” es méaxima. Al aplicar un esfuerzo de corte, los discos de la fila
superior tenderan a deslizar uno sobre de otro ubicandose en los espacios disponibles entre los discos
de la fila inferior. Con dicho movimiento, el volumen total ocupado por los discos tendera a disminuir.
La trayectoria de un punto sobre el disco tendra una componente Az y Ay de signo positivo. Por el
contrario, si la disposicién inicial es la més densa posible (a la derecha), los discos tenderdn a montar
por sobre la fila inferior aumentando el volumen total empleado por el material. En este 1iltimo caso,
la componentes horizontal Az de un punto serd positiva, mientras que la vertical Ay serd negativa
(hacia arriba). En consecuencia, el material se dilata debido al esfuerzo de corte impuesto. Luego, es
posible concluir que la naturaleza del comportamiento volumétrico en condiciones drenadas depende
fundamentalmente de la disposicion inicial del material que conforma la fase sélida del suelo.

6.5.4.2. Ensayo de corte directo sobre un mismo suelo a densidades iniciales distintas e

idéntico esfuerzo normal

Cuando se efectia un ensayo drenado sobre un suelo granular, la deformaciéon no ocurre en general
a volumen constante. La variacion de volumen expresada a través del indice de vacios e durante un
ensayo de corte se ilustra en la Figlel Ambas curvas corresponden a un mismo valor de esfuerzo
normal o,:

(6.9)

o, = — = cte.

A
pero una de ellas corresponde a un suelo granular denso (I) y la otra a el estado suelto (1), por lo
tanto: eé < eél . En la Figleq el eje de las abscisas corresponde a la deformacién horizontal §; medida
durante la ejecucién del ensayo de corte directo.
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Figura 6.6: Ilustracion del fenémeno de contractancia y dilatancia a partir de granos en forma de

discos (adaptada de Muir Wood, 2004)
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Figura 6.7: Variaciéon de volumen en ensayos de corte directo sobre un mismo suelo granular en estado
inicial denso I y suelto I1, para un mismo valor de esfuerzo normal o, constante durante el ensayo

Se puede deducir que en el caso de suelos sueltos, el corte se acompana de una disminucién de
volumen (contraccion), mientras que en el caso de suelos densos se comienza por una contraccién para
continuar con un incremento del volumen (dilatacion). Para valores de deformacién relativamente
grandes, la compacidad tiende aproximadamente al mismo valor en ambos casos. Este valor comun
final del indice de vacios e se conoce como indice de vacios critico para el estado de esfuerzos
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considerados, y resulta independiente del valor inicial ey. Si el indice de vacios inicial 66 estd por debajo
de e., el suelo comenzard mostrando una fase de contraccién para luego dilatarse. Por lo tanto, el
incremento de las deformaciones volumétricas €, comienza siendo positivo, se anula instantaneamente
y termina siendo negativo de acuerdo a la convencién de mecanica de suelos. El estado instantaneo
durante el cual el incremento de la deformacién volumétrica es nula £, = 0 se conoce como estado
caracteristico. En este punto, la deformacién se produce instantdneamente a volumen constante. Los
resultados experimentales muestran que la razén de esfuerzos i en el estado caracteristico y critico
coinciden aproximadamente. En el estado caracteristico, esta razén de esfuerzos permite definir un

dngulo caracteristico ¢. que coincide con el dngulo critico ¢, en este caso.

6.5.4.3. Ensayo de corte directo sobre un mismo suelo denso para dos niveles de esfuerzo
normal

Si el ensayo de corte directo se repite para un mismo suelo denso a esfuerzos normales distintos
o4y o8B (68 > o4), los puntos correspondientes al estado caracteristico se alinean sobre una recta en
el plano de Mohr. Dicha recta se conoce como curva de estado caracteristico del suelo granular denso
(FiglER) y es de pendiente tan ¢.. Como se trata del mismo suelo, a la misma compacidad inicial, los
valores peak de la curva esfuerzo deformacién se alinean sobre la curva intrinseca de pendiente tan ¢
sobre el plano de Mohr. La curva caracteristica es de vital importancia para ciertos fenémenos en
dindmica de suelos. En la figura se muestra también la evolucion de las deformaciones volumétricas €,
donde se identifica el comportamiento inicial contractante (¢, > 0) y luego dilatante (¢, < 0). El eje
de las abscisas en las curvas de la derecha corresponde a la deformacién horizontal §l medida durante
los ensayos de corte directo.
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Figura 6.8: Ensayos de corte directo sobre un suelo granular denso sometido a esfuerzos normales
distintos: curva intrinseca y curva caracteristica

6.6. Resistencia al corte de suelos cohesivos

En la seccién anterior se presenté el comportamiento drenado de suelos granulares. Sélo se exami-
no la respuesta drenada ya que en condiciones usuales de carga, la permeabilidad de suelos granulares
es lo suficientemente alta como para que sea ese el comportamiento que domine. Sin embargo, si la
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carga es muy rapida como por ejemplo en el caso sismico, la repuesta de suelos granulares puede
ser de tipo no drenada. El estudio de la respuesta dinamica de suelos granulares esta fuera de los
objetivos de este curso, por lo que no serd tratado en detalle. En el caso de suelos cohesivos, las
permeabilidades suelen ser lo suficientemente bajas como para encontrar comportamiento drenado y
no drenado en condiciones normales de carga. El objetivo de la presente seccién es describir ambos
tipos de comportamientos en suelos finos.

Las caracteristicas drenadas de suelos cohesivos se determinan mediante ensayos triaxiales con-
solidados no drenados (CU) con registro de presién de poros, o bien por medio de ensayos triaxiales
consolidados drenados (CD). Eventualmente, también posible usar ensayos de corte directo a baja
velocidad de carga. La determinacién de las propiedades no drenadas se determinan en laboratorio
mediante ensayos triaxiales consolidados no drenados. Sin embargo, existe una serie de técnicas para
obtener las propiedades drenadas y no drenadas en terreno mediante ensayos in-situ, que no seran
tratados en el presente documento.

6.6.1. Caracteristicas drenadas

Como se mencioné previamente, las caracteristicas drenadas se obtienen en laboratorio mediante
ensayo triaxiales CD o CU con medicién de presion intersticial. En forma alternativa, se pueden
efectuar ensayes de corte directo a baja velocidad de carga.

6.6.1.1. Ensayo triaxial consolidado drenado (CD)

La ejecucién del ensayo CD se efectiia en las siguientes etapas:

= Con el drenaje abierto, se consolida la muestra bajo los efectos de la presion de cdmara o; = o3
si es isotropico, o bajo o1 # o3 si es anisotrépico.

= Se aplica un desviador de esfuerzos ¢ = o1 — 03 a baja velocidad. En general, el ensayo se
efectiia a deformacion impuesta aplicando una velocidad de deformacién constante. La presién
de camara o3 permanece fija durante la etapa de corte.

La velocidad de aplicacién de la deformacién vertical es del orden de 0,5 a 2[pum/min] en arcillas, de
forma que un sélo ensayo puede durar varias semanas. En el caso de arenas, la velocidad de aplicacién
de deformacion suele ser del orden de 5[mm/min], por lo tanto alrededor de mil veces més répida.

Las curvas esfuerzo deformacién ¢ — ¢ tienen la misma forma de la FiglidBly pueden o no presentar
un peak dependiendo de la compacidad y de la estructura del suelo. La resistencia al corte se determina
tal como se indicé en §6.2

El ensayo se suele repetir varias veces, empleando presiones de cdmara o3 distintas adecuadas a las
condiciones naturales del suelo que se desea estudiar. Como en el caso de suelos granulares, la curva
intrinseca se obtiene como la envolvente de los circulos de Mohr en esfuerzos efectivos. Si el ensayo
es ejecutado lo suficientemente lento, los esfuerzos efectivos y totales se confunden. Se acepta que la
curva intrinseca puede ser razonablemente aproximada por una recta de ecuacién (FigliOal):

7= + o) tang¢’ (6.10)

o de forma equivalente en funcién de los esfuerzos aplicados efectivos:

/ /
oy =2c tan <% + %) + o4 tan? <% + %) (6.11)
donde ¢’ se conoce como cohesidn efectiva o drenada y ¢’ como el dngulo de friccién efectivo o interno.
En ciertas condiciones, la hipétesis de envolvente lineal no se ajusta adecuadamente a los resultados
experimentales y se divide el eje de los esfuerzos normales efectivos en dos zonas. Una parte inicial
no-lineal a bajo esfuerzo que corresponde a suelos de estado inicial preconsolidado. Un segundo tramo
lineal a esfuerzos més altos, donde el suelo estd normalmente consolidado al comienzo de la aplicacién
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del corte. Dependiendo del calculo efectuado, se puede linealizar el primer tramo de la envolvente.
Los suelos preconsolidados tienen en general una cohesién un poco mas grande pero un angulo de
friccién menor al de un suelo normalmente consolidado. En efecto, la cohesion en suelos normalmente
consolidados suele ser muy baja y se puede despreciar.
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(b) Curva envolvente suelos pre y normalmente consol-
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Figura 6.9: Resistencia al corte de suelos cohesivos

Si se emplea la notacién de Cambridge p’ — g en esfuerzos efectivos, la envolvente se escribe en el
caso cohesivo como:

6(c cos¢’ +p' sing’)
3 —sin ¢/

q= (6.12)

6.6.1.2. Ensayo triaxial consolidado no drenado (CU)

Una forma alternativa de determinar las caracteristicas drenadas del material es efectuando un
ensayo triaxial no drenado (CU), registrando la evolucién de las presiones intersticiales u,,. La ejecucién
del ensayo CU se efectia en las etapas siguientes:

= La fase de consolidacién a una presién de cAmara os se realiza permitiendo el drenaje. En general,
la consolidacion es isotrépica o1 = o3.

= Se impide el drenaje y se impone un esfuerzo desviador ¢ = o1 — 03, registrando en forma
continua la presién de poros u,, durante el ensayo. Como el drenaje esta bloqueado, el volumen
de la muestra es constante durante la aplicacién del corte (g, = 0).

La velocidad de aplicaciéon de la carga puede ser un poco mayor a la del ensayo CD, pero queda
controlada por la necesidad de mantener una presién u,, lo mas uniforme posible al interior de la
muestra. En efecto, la presién de poros se mide experimentalmente en uno de los extremos de la probeta
por lo que interesa que sea efectivamente representativa del estado interno de las presiones. Para
garantizar dicha condicidn, las velocidades de aplicacién de deformacién suelen ser de 2 a 20[pum/min],
de forma que la duracion tipica de un ensaye completo es del orden de las dos semanas.
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La curvas esfuerzo deformacién obtenida tienen las formas tipicas de la Figli.IH y la resistencia a
la ruptura se calcula andlogamente a lo descrito en §6.2

Como se miden simultdneamente los esfuerzos aplicados (totales) y las presiones de poros wy,,
se pueden trazar los circulos de Mohr en esfuerzos efectivos. Los circulos efectivos y totales tienen el
mismo didmetro, pero estan trasladados en el valor de la presién intersticial u,, registrada en la ruptura
(FigleI). Si el ensayo se repite al menos dos veces, es posible determinar la curva intrinseca a partir
de los circulos efectivos. Similarmente a lo que ocurre en el caso del ensayo CD, la curva intrinseca es
aproximadamente lineal para estados iniciales normalmente consolidados (valores grandes de o7,). Sin
embargo, se suele linealizar para todo el rango de interés de forma de ajustar una recta (EqBGI0).

T

1 1 2 2 1 1 2 2 /
03 03 0% o3 07 03 oy o{ On

Figura 6.10: Resistencia al corte de suelos cohesivos mediante ensayos CU

Experimentalmente, los errores cometidos en la determinacién de ¢ y ¢’ en ensayos CD o CU son
del mismo orden. Por lo tanto, en la practica se suelen preferir los ensayos CU por rapidez de ejecucion.

Empleando la representacién de Cambridge, cada ensayo CU puede ser trazado en términos de su
trayectoria en esfuerzos efectivos p’ —q. La FigliITl muestra las trayectorias de una arcilla normalmente
consolidada durante un ensayo CU (linea continua) y la respuesta correspondiente a un triaxial CD
(linea segmentada). En el caso drenado, la presiones efectivas y totales son idénticas (p = p). La
trayectoria durante el CD corresponde a una recta de pendiente 1 a 3. La trayectoria en esfuerzos
efectivos se obtiene descontando el valor de la presién intersticial u,, a esta recta. En el plano p’ — ¢, la
ruptura se alcanza sobre una recta de pendiente M. Esta recta corresponde a la proyeccion de la curva
de estado critico sobre el plano p’ — q. El estudio detallado de la nocién de estado critico corresponde
a un topico avanzado de mecédnica de suelos que no serd abordado en este curso. La figura también
muestra la evolucién de la presion de poros u,; el valor final en la ruptura se denota por uly. La
interpretacién de la trayectoria del ensayo CU cuando se trata de suelos cohesivos preconsolidados es
un poco mas delicada y requiere la separacién del comportamiento en un dominio preconsolidado y
otro normalmente consolidado, ademas de la definicién de ciertos conceptos. Por tratarse de un curso
introductorio, omitiremos el andlisis detallado de dicho caso.

El comportamiento de suelos cohesivos normalmente consolidados es cualitativamente idéntico al
presentado en la FigliTll para cualquier otro valor de la presién de consolidacién pj, mientras se
mantenga aproximadamente por debajo de 1[Mpal. En otras palabras, el valor de M o el dngulo de
friccién interna son razonablemente constantes. Para presiones de consolidaciéon mas elevadas, aparecen
efectos sobre el valor de la pendiente de la recta de estado critico o variaciones sobre la friccién interna
del suelo (en general disminucién). Sin embargo, p, < 1[MPa| cubre la mayor parte de las aplicaciones
practicas en geotecnia.

6.6.1.3. Ensayo de corte directo

Si la resistencia al corte en condiciones drenadas se determina mediante un ensayo de corte directo
(drenado), las curvas de esfuerzo-deformacién son andlogas a las representadas en la FigliIHl Los
criterios de ruptura definidos en §6.2 son igualmente validos. Repitiendo el ensayo para distintos
valores de carga axial IV se pueden construir multiples circulos de Mohr y ajustar una recta envolvente
(EqBI0). En general, los valores de cohesién efectiva ¢ y del 4ngulo de friccién interna ¢’ determinados
mediante corte directo no son demasiado diferentes a los obtenidos mediante el ensaye triaxial.
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Figura 6.11: Trayectoria de esfuerzos durante un ensayo triaxial CU: arcillas normalmente consolidadas
(adaptada de [Biarez and Hicher, 1994)

6.6.2. Caracteristicas no drenadas

Las caracteristicas no drenadas de un suelo corresponden a su estado inicial, antes de aplicar
corte o a “corto plazo”. Dichas caracteristicas se pueden determinar en laboratorio mediante ensayos
triaxiales consolidados no drenados (CU), sin poner atencién a la evolucién de la presién de poros, o
bien mediante ensayos triaxiales no consolidados y no drenados (UU) o de compresién simple.

6.6.2.1. Ensayo triaxial no consolidado no drenado (UU)

La ejecucién del ensayo se efectiia a drenaje cerrado. La presién de cdmara o3 y el esfuerzo desviador
q = o1 — o3 se aplican de forma rapida. Si el ensayo se ejecuta a deformacién controlada, se aplica
una deformacién del orden de los 0,25 a 0,5[mm/min|, de forma que la duracién total del ensayo es
del orden de una hora.
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Figura 6.12: Envolvente de corte de suelos cohesivos mediante ensayos UU

Una vez que se instala la muestra en el equipo, se impone una presiéon de cdmara o3 con el drenaje
bloqueado. Como el volumen es constante y el estado de carga es isotrépico, no hay transferencia de
carga de la fase liquida al esqueleto sdlido y la presién de poros se iguala a la de cdmara u,, = o3.
Durante la aplicacién de la carga, como se mantiene el volumen constante se producird un incremento
de presién de poros Awu, y una variacién de los esfuerzos efectivos. Sin embargo, estos esfuerzos
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efectivos seran completamente independientes de la presién de cdmara ¢3. Como la ruptura depende
de los esfuerzos efectivos y no de los totales, si se repite el ensayo para distintos valores de o3 se
obtendrd siempre el mismo circulo de Mohr en esfuerzos totales (FigleIZ)). Valores distintos de o3
impondran una traslacién horizontal, pero el didmetro del circulo sera siempre el mismo. De esta
forma, la envolvente corresponde a una recta horizontal de ecuacion:

T = Cy é 0'1—0'3:20u (613)

donde ¢, se denomina cohesion no drenada del suelo.

Si bien este resultado se obtiene a partir de un estado de esfuerzos triaxial, se considera valido para
todo tipo de solicitacién. Por lo tanto, se asume que el criterio de ruptura para un suelo fino cohesivo
es de tipo 7 = ¢y. Si bien esta hipotesis resulta mas o menos correcta en la practica, ¢, no es un
parametro intrinseco del suelo y varia con el tipo de solicitacién. En efecto, la cohesién no drenada de
un suelo depende de la compacidad, tal como la resistencia al corte de un suelo granular. Sin embargo,
la compacidad misma depende del esfuerzo maximo histérico que haya sufrido el suelo, es decir, de la

presion de preconsolidacion O'I/) del suelo. Luego, la cohesién ¢, también dependera de 0;,.

6.6.2.2. Ensayo triaxial consolidado no drenado (CU)

A diferencia del ensayo descrito en la seccién anterior, en un ensayo triaxial consolidado no drenado
(CU) se permite el drenaje antes de la aplicacién de la carga, de forma de permitir la consolidacién
de la muestra bajo la presién de caAmara o3. Por lo tanto, el ensayo permite obtener la variacién de ¢,
con respecto de o3.
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(a) Circulos de Mohr en esfuerzos totales (b) Evolucién de ¢, con o3

Figura 6.13: Cohesién no drenada: ensayo triaxial CU

Si el ensayo se repite para diversos confinamientos, el didmetro de los circulos de Mohr en esfuerzos
totales dependerén de la presién de camara os (FigliI3al). Debido a ello, se suele representar los
resultados en términos de la cohesién no drenada como funcién de o3 (FigliI3H). Los resultados
experimentales han mostrado que ¢, aumenta de forma practicamente lineal con o4 = o3 a partir de

un cierto valor cercano a la presién de preconsolidacién o, (§o.ZT3):

Cu = Cyo + Acy, (aé — 01',) si of > a;, (6.14)

Para valores de presiéon de cdmara por debajo de la presién de preconsolidacién 0;,, el valor de
la cohesién no drenada es practicamente constante. Si los resultados de los ensayes CU son tratados
en forma estandar, ajustando una envolvente de falla lineal en el plano de Mohr en esfuerzos totales,
se pueden deducir los valores cocy v ¢cu. Estos dos valores pueden ser empleados para estudiar
problemas de estabilidades en situaciones no drenadas. Como vimos en §6.6.1T.2 el ensayo CU se
emplea fundamentalmente para determinar las caracteristicas drenadas o a “largo plazo” en lugar de
ejecutar un triaxial CD que toma demasiado tiempo.
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6.6.2.3. Ensayo de compresion no confinada

El ensayo de compresién no confinada consiste en aplicar una presion creciente vertical sobre una
probeta cilindrica de suelo fino (FigleiIZal) sin ningun tipo de confinamiento lateral (o3 = 0). El
didmetro del cilindro va de 1.4” a 2.8”, por una altura de 1.5 a 3 veces el diametro. Si la probeta
estd saturada, el ensayo se considera rapido o no drenado. Como lo muestra el circulo de Mohr de la
FiglBT40 la resistencia R. a la compresién no confinada corresponde a:

R.=2¢, (6.15)
l’o-l =R,

Placa — SN T

Cy
03 — 0
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o3 =0 or=R. 9n
(a) Esquema del ensayo (b) Circulo de Mohr en esfuerzos totales

Figura 6.14: Ensayo de compresiéon no confinada

El objetivo es efectuar el ensayo con el suelo en el estado mas himedo posible, idealmente saturado.
Sin embargo, en la practica R, es inferior a 2¢, ya que el suelo expuesto al aire nunca esta completa-
mente saturado.

6.7. Resumen

Para el cédlculo de la estabilidad de obras geotécnicas, las resistencia al corte se representa por:

T=c+o0, tan¢ (6.16)

donde 7 es la resistencia al corte, ¢ es la cohesion, o, el esfuerzo normal sobre un plano orientado por
la normal n y ¢ el dngulo de friccién interna. Esta expresion representa la envolvente de los circulos
de Mohr y se acepta que es una recta.

Si la ruptura se presenta a través de una plastificacién a lo largo de una regién del suelo, sin
formacion de una superficie de ruptura, se emplea una formulacién en esfuerzos principales:

o1 = 2c tan (% + g) + o3 tan? <% + %) (6.17)
donde o1 es el esfuerzo principal mayor y o3 el menor. Otras expresiones equivalentes existen, por
ejemplo en funcién de p y q. Todas ellas emplean las variables basicas ¢ y ¢.

Si bien existen situaciones donde la envolvente de los circulos de Mohr en la ruptura no es perfec-
tamente recta, se acepta linealizar dicha envolvente en la gama de esfuerzos usuales en obras geotécni-
cas. Las expresiones anteriores pueden ser escritas en tensiones efectivas o totales, dependiendo de la
situacién.

En la mayor parte de los casos se acepta que el suelo es isotrépico y que basta con conocer los
valores de ¢ y ¢ para caracterizar su resistencia. La determinacién y empleo en cada caso, se resume
en la TabBE2A

En la préctica se emplea preferentemente el ensayo triaxial, ya que permite controlar completa-
mente las condiciones de drenaje y no impone un plano preestablecido de ruptura. En el caso de suelos
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Tabla 6.2: Seleccién de caracteristicas de resistencia al corte (Magnan, 1991)

Tipo de Tipo de . Tipo de Pardmetros Expresién
suelo comportamiento ensayo

Cohesivo T=cy

saturado No drenado UU, CU Cuy ACU Acy = Aov A

Cohesivo Drenado CD, CU+uy, d, ¢ 7=+ 0], tan¢

Granular Drenado CD d, ¢ 7= + o}, tan ¢/

granulares, asi como en el caso drenado en suelos cohesivos, se suele emplear también el ensayo de
corte directo.

La forma de representar la resistencia al corte del suelo en parte fundamental del disefio geotécnico
y se distinguen tres grandes casos:

1. En el caso de suelos granulares, la resistencia al corte se analiza en esfuerzos efectivos. Debido
a la alta permeabilidad de este tipo de suelos, las sobrepresiones son disipadas de forma casi
instantdneas (Au,, =~ 0) de modo que las condiciones son siempre drenadas. Luego, la resistencia
la corte se escribe:

7= +0), tan¢ (6.18)

donde ¢ es la cohesién efectiva, ¢ es el dngulo de friccién interna efectivo y o), es el esfuerzo
normal efectivo. En la mayor parte de los casos, la contribucion de la cohesion a la resistencia
al corte es despreciable en suelos granulares. Para ciertos tipos de anélisis, la determinacién de
la recta caracteristica contribuye a la comprensién del comportamiento del suelo. En el caso
ciertas arenas bajo cargas sismicas, la permeabilidad no es lo suficientemente alta como para
lograr disipar la sobre presién de poros respecto de la velocidad de aplicacion de la carga. En
dichas situaciones, el estudio del comportamiento del suelo se debe efectuar bajo condiciones no
drenadas.

2. En el caso de suelos cohesivos, se distinguen las situaciones no drenadas o a corto plazo de las
drenadas o a largo plazo. En ambos casos, la resistencia al corte estd definida por el estado de
esfuerzos efectivos de forma que:

7=c + 0] tan¢’ (6.19)

El empleo de dicha expresién requiere el conocimiento de la distribucion de los esfuerzos efectivos
al interior del suelo.

Si la carga es rapida con respecto a la velocidad de consolidacién y en la ausencia de drenaje,
se puede caracterizar la resistencia al corte por medio de la cohesién no drenada c, en tensiones
totales:

T=cy (6.20)

Esta opcién resulta muy practica, ya que se pueden realizar cdlculos en esfuerzos totales sin deter-
minar la distribucién de los esfuerzos efectivos. Sin embargo, la cohesién no drenada estd asociada
a un cierto estado del suelo. Si dicho estado cambia, por ejemplo producto de la consolidacién,
dicha cohesién deja de ser valida. Por lo tanto, es importante caracterizar las variaciones de
¢y con respecto al estado de esfuerzos efectivos al inicio de la aplicacién del esfuerzo de corte.
Esta relacion se expresa en funcién de un pardametro Aoy determinado sobre la base de ensayos
triaxiales CU:

Acy = Aoy Ady (6.21)

que se emplea asimilando la presién de cdmara of del ensayo a la tensién de pre-consolidacién

/
O'p.



Capitulo 6. Resistencia al corte 113

3.

6.8.

1.

2.

3.

4.

En el caso de suelos parcialmente saturados, la nociéon de esfuerzos efectivos no es en general
aplicable y se trabaja en tensiones totales. La determinacién de la resistencia al corte en este
tipo de suelos es un problema mas complejo, por lo que se ha omitido del presente documento
de caracter introductorio.

Ejercicios propuestos

Se efectia un ensayo de compresion no confinada sobre un suelo fino. Los valores registrados de
esfuerzo vertical o1 y deformacién unitaria vertical €1 se entregan en la tabla siguiente:

o1 [kPa] ‘ 0 1193 338 440 518 658 686 688 677 663 646
€1 ‘0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.03 0.04 0.06 0.06 0.08 0.1

Determine:

a) Determine el valor de la cohesién no drenada c¢,.

b) Se efectia un ensayo triaxial UU sobre el mismo suelo, a una tensién de confinamiento
o3 = 200[kPa]. Determine el valor de los esfuerzos principales en la ruptura.

Se extraen 3 probetas de una arcilla a 10[m] de profundidad. La napa de agua se encuentra a
3,5[m] de profundidad con respecto a la superficie. El peso especifico saturado de la arcilla es de
v = 20[kN/m3]. Sobre cada probeta, se efectian los ensayos triaxiales siguientes:

# ‘ Tipo ‘ o3[kPal ‘ (01 = 03) ruptura [KP2] ‘ Unpyupiura (K20
1| CD 200 480 -
2 | CU 340 240 240
3| CU 100 70 -

Determine:

a) La cohesién efectiva ¢/, el dngulo de friccién efectiva ¢’ y el coeficiente A.,. ; Cudl es el
estado de consolidacién de la arcilla en el terreno ?

b) La cohesién no drenada a 10[m] de profundidad.

c¢) Se construye un terraplén de 5[m] de espesor sobre el nivel del terreno con un material de
peso especifico v = 21[kN/m3]. Obtenga el valor de la cohesién no drenada ¢, si el grado
de consolidacién es del 50 %.

Considere una arcilla saturada de propiedades ¢ =0y ¢’ = 30.

a) j Qué se puede decir de esta arcilla 7
b) ; Qué tipo de ensayo pudo haberse efectuado para obtener los pardmetros del enunciado ?

¢) Suponga que se efectiia uno de los ensayos posibles muy lentamente, a un confinamiento
inicial o3 = 200[kPa]. Determine los esfuerzos principales y la presién de poros a la ruptura.

Considere una arcilla normalmente consolidada de propiedades ¢ = 0, v = 20[(kN/m3] y ¢’ = 25.
Las caracteristicas de resistencia al corte de la arcilla se determinaron mediante tres ensayos
triaxiales CU con registro de w,,. Las probetas para los ensayos fueron extraidas a 10[m] de
profundidad y en el terreno la napa de agua llega a la superficie. Uno de los tres ensayos efectuados
se realizé al confinamiento o3 de la probeta en terreno y se registré en la ruptura una presion
de poros u,, = 20[kPa).
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a) Dibuje los circulos de Mohr en la ruptura en esfuerzos totales y efectivos. Determine el
valor de los esfuerzos principales.

b) Determine el valor de la cohesién no drenada ¢, a 10[m] de profundidad.

5. Se efectuaron tres ensayos de corte directo muy lentamente, sobre tres probetas idénticas de una
arcilla normalmente consolidada extraida a 10[m] de profundidad. Los valores promedios de los
esfuerzos sobre el plano de falla en la ruptura se resumen en la siguiente tabla:

on [kPa] | 7 [kPa

100 40.4
200 80.8
300 121.2

Determine el dngulo de friccién interna y la cohesion de la arcilla.

6. Se efectud un ensayo de corte directo sobre una arena limpia. Se registré un esfuerzo de corte
de 7 = 115[kPa] y un esfuerzo normal o, = 200[kPa] sobre el plano de falla en la ruptura.

a) Obtenga los pardmetros que caracterizan la resistencia al corte del suelo.

b) Determine los valores y direcciones de los esfuerzos principales en la ruptura.

7. Se efectud un ensayo triaxial CD sobre una arena densa. Los valores de los esfuerzos principales
en la ruptura fueron de o3 = 100[kPa] y o1 = 400[kPa]. Determine:

a) Los pardmetros de resistencia al corte del suelo.
b) La orientacién del plano donde ocurre la ruptura.

c) Los esfuerzos normales y tangenciales del plano de ruptura.
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7.1. Introduccion

Consideremos el muro de contencién rigido de la Figlldl Fuera del peso propio W, existen tres
fuerzas que actian sobre el muro:

1. Del costado derecho del muro, el suelo ejerce una fuerza F, que tiende a volcar el muro o a
desplazarlo horizontalmente. La componente principal de esta fuerza es la horizontal. Veremos
que esta fuerza se conoce como empuje activo.

2. Del costado izquierdo del muro, aparecen fuerzas F), que tienden a retener los desplazamientos
del elemento. La componente principal de esta fuerza también es horizontal. La resultante F), se
CONoCe CoMmo empuje pasivo.

3. Por debajo del muro, el suelo ejerce una reaccién que se puede descomponer en un fuerza hor-
izontal T' y una fuerza vertical V. La fuerza vertical tiene que ver con la resistencia del suelo,
mientras que la horizontal se relaciona con la friccién.

Figura 7.1: Solicitaciones sobre un muro de contencion

Los resultados experimentales han mostrado que los valores de los empujes activos y pasivos estan
directamente relacionados con los desplazamientos horizontales de la obra. Supongamos que se hunde
ligeramente dentro del suelo una pantalla vertical perfectamente lisa. Luego, se rellena lentamente el
costado derecho de esta pantalla delgada (FiglZZal). Durante el proceso de relleno, habra que imponer
una fuerza horizontal Fj de forma de sostener el suelo y mantener un desplazamiento horizontal
nulo. Si no existe ningun tipo de friccién entre el suelo y la pantalla, Fy es una fuerza perfectamente
horizontal. Supongamos en seguida que se impone un desplazamiento horizontal de la pantalla hacia
la derecha. La fuerza horizontal crecera con el desplazamiento hasta alcanzar un méximo F),, asociado
a un desplazamiento A, (Fig[Z2h). En este punto, se ha desarrollado completamente el empuje pasivo
del suelo. En general, el valor de F}, es del orden de 3 a 4 veces el valor inicial Fp.

Si la experiencia se efectiia de forma inversa, desplazando hacia la izquierda de la Figll2al la
pantalla, la fuerza disminuird progresivamente con el desplazamiento hasta alcanzar un minimo Fj,
asociado a un desplazamiento A, (Figll2H)). En este punto, se ha desarrollado completamente el
empuje activo del suelo. Usualmente, el valor de F|, es del orden de la mitad del valor inicial Fj.

Se suele decir que el empuje activo se desarrolla cuando “el suelo empuja al muro”, mientras que el
pasivo corresponde a cuando el “muro empuja al suelo”. Ambos valores F,, y F}, corresponden a valores
limites, en condicién de ruptura del suelo. Veremos en 271 la representacién de ambos estados de
ruptura en el plano de Mohr.

Desde el punto de vista de los desplazamientos, las experiencias muestran que se requiere una
deformacién A, relativamente importante para desarrollar el empuje pasivo, en comparaciéon a A,
para el empuje activo. Si H corresponde a la altura de la pantalla, los ordenes de magnitud de ambos
desplazamientos son en general:
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F
I |
} : joN Pasivo
! ! P
Jab |
—_— |
I |
I |
I |
| |
~—— Activo /
A — ]
\
A, A, A
(a) Esquema pantalla rigida (b) Relacién fuerza-desplazamiento

Figura 7.2: Relaciones fuerza-deformacién experiencia pantalla rigida (adaptada de ISchlosser, [1990)

Ay ~ H y  Ap= il

1000 100

La forma en que se desplace el muro influye directamente sobre el diagrama de presiones activas

sobre el elemento. La Figlll3 muestra en forma cualitativa los cuatro tipos de desplazamientos prin-

cipales. En la FiglZ3al el desplazamiento consiste en una rotacién de cuerpo rigido en torno al pie; la

Fig[ 30 corresponde a una traslacién de cuerpo rigido horizontal; la FiglZ3d el muro rota en torno

a su extremo superior; la FiglZ3dl el muro se deforma manteniendo fijos ambos extremos. En el caso

de muros gravitatorios, los desplazamientos corresponden principalmente a una rotacién en torno al

pie. Sin embargo, las otras situaciones son igualmente factibles para otras geometrias. En lo que sigue,
consideraremos implicitamente la cinemaética de cuerpo rigido de la FigfZ3al

I
b \
\\ |
\ I
\ |
\ ‘
\ |
\ I
\ I
\ I
A

(a) Rotacién de cuerpo rigido en (b) Traslacién horizontal
torno al pie

(7.1)

MY

(c) Rotacién en torno a ex- (d) Flexién entre extremos fijos
tremo superior

Figura 7.3: Reparticién de empujes activos para distintos desplazamientos de un muro de contencion
(adaptada de [Schlosser, [1990)

La primera parte del capitulo presenta los aspectos fundamentales del calculo de los coeficientes de
empuje asociados a la ruptura activa y pasiva del suelo. Luego, veremos algunas teorias en relacién al
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Figura 7.4: Trayectoria de esfuerzos en un ensayo triaxial para la determinacién de Ky (adaptada de
Schlosser, 1990)

calculo de los empujes activos y pasivos. Terminaremos discutiendo el diseno de los casos mas usuales
de muros de contencién.

7.2. Coeficientes de empuje activo y pasivo

7.2.1. Empujes geoestaticos

Consideremos el caso geoestético (§84), es decir, un suelo conformado por un espacio semi-infinito,
homogéneo e isotropico de superficie horizontal. Vimos en §8.4 que por equilibrio, el esfuerzo total
vertical o, a una profundidad z se escribe:

0, =7Y2=pgz (7.2)

donde 7 es el peso especifico del suelo y p su densidad. Sin embargo, la determinaciéon de la com-
ponente horizontal de dicho esfuerzo oj, es méds compleja ya que requiere informacién respecto del
comportamiento del material. En efecto, el cuociente entre la componente vertical y horizontal Ky o
coeficiente de tierras en reposo se puede determinar experimentalmente mediante el aparato triaxial
(§6-2T1). Como en condiciones naturales la deformacién horizontal es nula e, = 0, el ensayo consiste
en incrementar simultdneamente la tensién vertical o1 y la de cdmara o3 de forma de mantener una
deformacién radial nula. El ensayo se ejecuta con el drenaje abierto, de forma de evitar la aparicion
de sobre-presiones intersticiales (Awu, = 0). La forma general de la curva obtenida se muestra en la
Figll Al Con respecto a la trayectoria de tensiones isotrépica o, = oy, se puede concluir que el valor
de Kj es en general inferior a 1. En el caso saturado, el valor de K se aplica a los esfuerzos efectivos:

Ko=h (7.3)

donde o, y o}, son los valores de los esfuerzos efectivos: o, = 0, — uy y 0}, = 0} — Uy, donde uy, es la
presién de poros. Algunos valores de referencia se indican en la Tab[Z]l

En el caso de arenas, existe un relaciéon empirica conocida como férmula de Jacky, que entrega el
valor de Ky como funcién del angulo de friccién interna del suelo:

Ko=1-sin¢’ (7.4)

En general se acepta el empleo de la expresién anterior en el caso de suelo finos normalmente
consolidados, siempre y cuando se emplee el valor del dngulo de friccién interna efectivo ¢'. En el
caso de arenas, el comportamiento es usualmente drenado por lo que el dngulo efectivo y total son
equivalentes.

En el caso de suelo pre-consolidados, el valor de K corresponde a la descarga a partir de una
situacién normalmente consolidada. De acuerdo a la Figlldl el valor de Ky obtenido es mayor, su-
perando incluso la unidad en ciertos casos.
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Tabla 7.1: Valores indicativos de K (Schlosser, 1990)

Tipo de suelo ‘ Ko
Arena suelta 0,45 a 0,50
Arena compacta 0,40 a 0,45
Arcillas normalmente consolidadas 0,50
Arcillas pre-consolidadas > 0,50

7.2.1.1. Suelos granulares

Como en el caso geoestatico las deformaciones horizontales no son posibles (e, = 0), el estado de
esfuerzos en punto a una profundidad z en un suelo homogéneo de peso unitario v se escribe:

o.=vz 'y op=Kovz (7.5)

Este estado tensional se representa en el circulo de Mohr de la FiglZH Si se permite una expansién
lateral ej, < 0, el esfuerzo vertical o, no cambia, pero el esfuerzo lateral disminuye con dicha expansion.
Esta reduccion de oy, culmina cuando el circulo de Mohr asociado alcanza la tangencia con las curvas
intrinsecas (puntos A y C en FiglZH) y ocurre la ruptura en el suelo. Por trigonometria, el dngulo
ZABC esigual a §+¢, donde ¢ es el 4ngulo de friccién interna del suelo. El valor del esfuerzo principal
oy, estd asociado al desarrollo completo del empuje activo.
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Figura 7.5: Circulos de Mohr asociados a la ruptura en el caso activo y pasivo, a partir de un estado
inicial geoestatico

Si por el contrario se efectiia una compresiéon lateral del material €, > 0, el esfuerzo vertical
0, permanece constante mientras que el esfuerzo principal horizontal crece. A partir de cierto valor,
op > 0, y el circulo de Mohr crece hacia la derecha de la FiglH hasta que alcanza la tangencia con
las curvas intrinsecas (puntos D y F'). El esfuerzo principal correspondiente a la direccién horizontal
UZ estd asociado al desarrollo completo del empuje pasivo en el suelo. Por trigonometria, el angulo
ZDEF esigual a § — ¢.

La ruptura por desarrollo del empuje activo o pasivo pueden ser caracterizados por el cuociente
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g

. En el caso activo, a partir del diagrama de Mohr se obtiene:

o,—o0p o0,+0}

5 = g sin ¢ (7.6)
o en forma equivalente:
oy 1—sing of T @
0, 14sing AT T2 “ (7.7)

donde K, se conoce como el coeficiente de empuje activo para el caso de un suelo geoestatico de

superficie horizontal.
ya

. . g . . . .
En el caso pasivo, el cuociente —2 se conoce como coeficiente de empuje pasivo K, y tiene por
Oz
expresion:

o (T O
Se puede demostrar que ambos coeficientes se relacionan a través de:
1
K,=— 7.9
a Kp ( )

El orden de magnitud de las deformaciones asociadas a los estados activo y pasivo pueden ser de-
terminados experimentalmente a través del ensayo triaxial. El ensayo consiste en a partir de un estado
inicial en reposo (o, = K(o,), incrementar o disminuir la presién de cdmara o3 = o0j, mantenien-
do el esfuerzo vertical o1 = o, constante hasta obtener la ruptura. Las curvas esfuerzo deformacion
obtenidas tienen el aspecto que se indica en la Fig[l8 En dicha figura, la curva continua corresponde
a una arena densa, mientras que la segmentada corresponde a una arena suelta. En ambos casos, una
deformacién e, del orden del 1% es necesaria para desarrollar el empuje activo, mientras que una
deformacién mucho més importante es necesaria para desarrollar el empuje pasivo: del orden del 5%
para el caso denso y del 12% para la arena suelta.

5 // Densa

Z—Z H 3 / Suelta | Kp

Figura 7.6: Evolucién de 2t en funcién de la deformacion lateral ;. Ensayo triaxial sobre dos arenas

o

(adaptada de Schlosser, 199()

7.2.1.2. Suelos finos

En el caso de suelos finos es de vital importancia la posicién relativa de la napa freatica. Si el
comportamiento es drenado, ¢ y ¢’ corresponden a la cohesién efectiva y al 4ngulo de friccién interna
efectivo, respectivamente. Si el comportamiento es no drenado, ¢, y ¢, corresponden a la cohesion
no drenada y al dngulo de friccién no drenada, respectivamente. Como vimos en §6.6.2 se asume en
general que ¢, = 0.
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El coeficiente K se aplica sobre los esfuerzos efectivos. Luego, el estado inicial en condiciones no
drenadas se escribe en esfuerzos totales:

o, =Yz Yy Oop=1uy+Kyvz (7.10)

Si el comportamiento es drenado, los esfuerzos totales y efectivos son equivalentes por lo tanto la
relacién anterior queda:
o.=+2 'y o,=Koyz2 (7.11)

donde ' es el peso especifico buoyante de suelo: v/ = v — v,,, donde 7, es el peso especifico del agua.
La determinacién de los coeficientes K, y K, se realiza en forma andloga a lo descrito en §JLZTT1
Luego, para el caso no drenado o a corto plazo, se obtiene directamente de la Figll7al que:

op = 0,—2¢ (7.12)
oh = 0.+2¢ (7.13)

Cu
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gy, o, oy,

(a) Comportamiento no drenado o a corto plazo

~

\
1 T o
of/ 3t o gl On

(b) Comportamiento drenado o a largo plazo

Figura 7.7: Circulos de Mohr a la ruptura en suelos cohesivos: empujes activos y pasivos

En el caso de comportamiento drenado o a largo plazo el calculo se efectia en esfuerzos efectivos.
En este caso, a partir del circulo de Mohr de la FiglZ.7H se deduce que:

o = Kyo.,—-2d VK, (7.14)
O'z/ = Ky,o,+2d /K, (7.15)

con las mismas definiciones anteriores de los coeficientes de empuje activo y pasivo:

/ /
K, = tan? (% - %) y K, = tan? (% + %) (7.16)

7.2.2. Empujes bajo una superficie inclinada

Consideremos un suelo homogéneo isotrépico de peso unitario v (Figlld). Si la superficie del
deposito forma un dngulo £ con la horizontal, vimos en §84.3 que el esfuerzo vertical a una profundidad
Z se escribe:
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lazzfyZ cos 3 =0A

o<

Figura 7.8: Esquema de empujes en el caso de superficies inclinadas

o, =77 cos 3 (7.17)

El objetivo es determinar el valor del esfuerzo horizontal correspondiente al estado activo y pasivo
a esa misma profundidad Z. Dada la geometria del problema, el esfuerzo vertical ¢, no es principal y
corresponde al punto A del circulo Mohr de la FiglZO La componente de corte asociada es:

T=7Zsinp (7.18)

El dngulo del punto A con respecto al eje o, en el plano de Mohr es por lo tanto 5. Graficamente, el
circulo de Mohr correspondiente al desarrollo del empuje activo debe ser tangente a la curva intrinseca
del costado izquierdo de A y pasar por el punto A. Similarmente, el empuje pasivo corresponde al
circulo de Mohr que pasa por A y es tangente a la curva intrinseca del lado derecho del punto A.

T

-
—_
—_

-
-
—

T =

o[ 7+ pt

On

Figura 7.9: Circulos de Mohr a la ruptura en suelos geoestaticos de superficie inclinada

Por trigonometria se obtiene:

| OB O4 ey g
K, — OB OA cosp cos? B — cos? ¢ (7.19)

C  cosB3+ y/cos? 3 — cos? ¢

5
s
Q

Como el esfuerzo vertical o0, = OA = v Z cos 3, la expresién para el empuje activo ¢ = OB
resulta:

o =~7 cos K, (7.20)

Algunos autores (e.g., Bowles, [1996) definen el coeficiente de empuje activo K, = cos 3 K:

cos 3 — y/cos? 3 — cos?1

cos 3 + y/cos? 3 — cos? ¢

K, = cos 3 (7.21)
de forma que el empuje activo resulta simplemente:

o' =vZK, (7.22)
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analogamente para los empujes pasivos oP. Como en este caso los empujes son paralelos a la superficie
del talud, si se desea determinar las componentes horizontales of y verticales o, basta con efectuar
las proyecciones respectivas:

op = o%cosf (7.23)

o, = 0o%sing (7.24)
tanto para los empujes activos como pasivos. Finalmente, si la inclinacién de la pendiente se iguala al
angulo de friccién interna (3 = ¢), ambos coeficientes toman el valor 1:

K,=K,=1 (7.25)

El desarrollo es andlogo en el caso de suelos cohesivos en condiciones drenadas.

7.2.3. Orientacion de los planos de ruptura

Supongamos el caso de un muro de contencién rigido y un suelo granular homogéneo e isotrépico.
Ignoraremos la friccién entre el muro y el suelo. Si el muro se desplaza hacia la izquierda, se desarrolla
el empuje activo al interior del suelo y los planos de ruptura formardan un dngulo de 7 + 2 con

2
respecto a la horizontal (FiglZI0al). Si por el contrario, el muro se desplaza hacia la derecha , se
desarrollard el empuje pasivo y los planos de ruptura estardn orientados a 7 — % con respecto a la

horizontal (Fig[LTO0I).

(a) Caso activo (b) Caso pasivo

Figura 7.10: Inclinacién de planos de ruptura. Suelo granular de superficie horizontal

Desde un punto de vista més formal, el estado de esfuerzos debe satisfacer el equilibrio:
dive = ve, (7.26)

y el criterio de ruptura de Mohr-Coulomb. Si el problema es de deformaciones planas en el plano x — z,
la solucién del problema debe satisfacer:

do, Ot

Pt = 7 (7.27)

or 0Ooy

ot =0 (7.28)
(024 0:)sin’¢ = (0, —0,)° +472 (7.29)

junto con las condiciones de borde.

El problema anterior se puede resolver numéricamente por ejemplo mediante elementos finitos o
diferencias finitas. Sin embargo, en la practica interesa la mayor parte del tiempo evaluar la estabilidad
del muro mas que conocer la distribucion precisa de los esfuerzos. En la siguiente seccién, abordaremos
el cdlculo de las resultantes de los empujes activos y pasivos sobre obras de contencion. Veremos algunos
métodos que se diferencian sélo en las hipétesis de trabajo. Una vez determinadas las resultantes de
las fuerzas, el problema de evaluacién de la estabilidad de la obra es relativamente simple.
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7.3. Fuerzas de empuje activo y pasivo

7.3.1. Método de Coulomb

El método de Coulomb permite determinar las resultantes de los empujes activos y pasivos sobre
muros arbitrarios, independientemente del estado de tensiones existente a trasdés del muro. El método
se basa en dos hipétesis:

1. La superficie de ruptura es un plano que pasa por el pie del muro.

2. La fuerza que actia sobre el muro tiene una direccién conocida, es decir, el angulo de friccién
entre la pared del muro y el suelo § es conocido.

Consideremos un muro rigido que sostiene un suelo granular limpio de dngulo de friccién interna ¢.
La superficie de ruptura se supone entonces que corresponde a un plano que pasa por el pie del muro
que forma un dngulo 6 con la horizontal (FigIZITl). En cada punto del plano de ruptura, el esfuerzo o
posee una componente normal ¢, y una tangencial 7 = o, tan ¢, de forma que el esfuerzo forma un
angulo ¢ con respecto a la normal n.

Diagrama
de fuerzas

Figura 7.11: Fuerzas de empuje activo y pasivo mediante el método de Coulomb

El principio del calculo consiste en escribir el equilibrio de fuerzas sobre la cuna de suelo a trasdés
del muro. Existen tres fuerzas:

1. El peso W.
2. La reaccién R sobre la superficie de ruptura.

3. La fuerza F ejercida por el muro, inclinada un angulo § con respecto a la normal a la interfaz
muro-suelo. Escribiremos como F, la resultante en el caso activo, cuando la inclinaciéon de R
forma una angulo 4+¢ con n. Andlogamente, la denotaremos como F), en el caso pasivo, cuando
el angulo entre Ry n es —¢.

El valor se de F, y F}, se puede determinar a partir del andlisis limite de la teorfa de plasticidadﬂ.
En efecto, el analisis propuesto por Coulomb es de tipo cinemético, por lo que la elecciéon del angulo
de la superficie critica puede ser efectuado:

» minimizando la friccién que se puede movilizar, o en forma equivalente maximizando la fuerza
que la cuna de suelo en movimiento ejerce sobre el muro cuando se aleja del suelo (caso activo)

» maximizando la friccién cuando el muro se desplaza hacia el suelo (caso pasivo)

1Una descripcién detallada del an4lisis limite en teorfa de plasticidad estd fuera del alcance de este curso. La jus-
tificacién detallada del andlisis presentado puede ser encontrada en textos de referencia en el tema como [Chen (1975);
Salencon (1994, 12002)
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En ambos casos, el problema se traduce en resolver:

dF(0)
——F =0 7.30

20 (7.30)
El método descrito permite obtener el mddulo de la fuerza F, 6 F),, pero no su punto de aplicacién.
Si fuera necesario, se puede suponer una reparticién lineal de los esfuerzos sobre la pared, aplicando
la fuerza en el centro de gravedad de dicha distribucion.

De acuerdo al diagrama de fuerzas de la Figl.TTl, para el caso activo se obtiene:

sin(0 — ¢)

F,=W- 7.31
sin(0 +n+¢ —0) (7:31)
donde el peso W de la cuna estd dado por:
W l’yHQ Sln?’l’]Q— ﬂ) sin(n — 0) (7.32)
2 sin® 7 sin(f — ()

Para determinar la orientacién del plano de ruptura, se debe determinar el maximo de F;, mediante
([Z30). Resolviendo, se obtiene la expresién general del fuerza de empuje activo:
1

Fo =3 oy H? (7.33)

donde el coeficiente de empuje activo K, resulta:
) _
K, = sin”(n = ¢) (7.34)

2
. . sin 9) sin(¢p—
sin?n sin(n + ) {1 + \/W

La fuerza de empuje pasivo F), se obtiene por minimizacion:

1
Fp=3 oy H? (7.35)

donde el valor del coeficiente de empuje pasivo K, se calcula de acuerdo a:

K, = sin’ (1 + ¢) (7.36)

2
. . sin(¢—9) sin
sin 7 sin(n + 6) [1 - %]

El dngulo de friccién entre el suelo y el muro § estd limitado por el dangulo de friccién interna del
suelo ¢:

—¢9<d<¢ (7.37)

Este dangulo de friccién § es en general positivo, ya que en general el asentamiento del suelo es mayor
al del muro. Usualmente, se considera: § = %7?

Si el suelo es cohesivo, el problema es un poco mas complejo ya que sobre el plano de falla se
debe satisfacer el criterio de ruptura de Mohr-Coulomb: 7 = ¢ + o, tan ¢. Desde el punto de vista del
equilibrio de la cuna a trasdds del muro, basta con agregar una fuerza por unidad de superficie ¢ sobre
el plano de falla. En el caso de un muro vertical (7 = %), de un suelo de superficie horizontal (3 = 0)
y friccién nula entre el muro y el suelo (6 = 0), se obtiene:

1 T T
Fo =3 v H? tan® <Z - 5) —2c¢H tan <Z - 5) (7.38)

para la fuerza de empuje activo Fy.
En el caso de geometrias més complejas que las presentadas en esta seccién, se debe recurrir a
métodos graficos o numéricos para calcular las fuerzas de empuje.
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éjemplo 7.1 consideremos el caso de un muro de pared vertical (n = 5 ), superficie hor)
zontal (B = 0) y de friccion muro-suelo nula (6 = 0). En dichas condiciones, la fuerza F
ejercida por el muro de acuerdo al método de Coulomb se escribe:

sin(f — ¢)
F=W——%5 =W tan(f —
Wcos(ﬂ ~0) W tan(0 — ¢)
donde: ) )
W =_~yH?
2 K tan ¢
Para determinar el empuje activo, se busca el mdximo de F':
dFr 1 e _tan(d — ¢) 1
db 2 sin? 0 tan ¢ cos?(6 — ¢)
_ 17H2 [511.1220 —sin2(6 — gb)}
4 sin® 0 cos?(0 — ¢)
=0

Resolviendo, se obtiene el mdximo para:

que corresponde a un coeficiente de empuje activo de:

Ka:tam2 E—?
4 2

El valor correspondiente para el empuje activo es:

1 T
F, = 57[—[2 tan? <Z - %)

El valor del coeficiente de empuje activo es idéntico al del caso geoestdtico determinado en

{721
En las mismas condiciones, cuando el dangulo de friccion entre el muro y el suelo § es igual
al mdzimo posible (0 = ¢), se obtiene:

B, = 1 2 cos ¢

\_ 2" (1 Vasing)’ )

7.3.2. Meétodo de Rankine

El método de Rankine consiste en calcular las fuerzas de empuje a partir de una aproximaciéon del
estado de tensiones del suelo en contacto con la pared del muro. Si ¢ el esfuerzo ejercido por el suelo
sobre el muro, la fuerza total F se puede estimar por integracién:

F= /L o dl (7.39)

donde L es la longitud de la interfaz suelo-muro y dl el diferencial de longitud. La hipotesis fundamental
sobre la cual se basa el método es suponer que la presencia de discontinuidades como muros o pantallas
no altera la distribucion de esfuerzos verticales. Por lo tanto, sobre un plano paralelo a la superficie
del suelo, el esfuerzo vertical estd dado por:

0, =72z cosa (7.40)
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donde « es el dngulo de inclinacién de la superficie del suelo respecto de la horizontal (FigBI0 en
ST,

El mayor problema asociado a esta hipdtesis es que se impone la direccion del esfuerzo que se ejerce
sobre el muro, por lo que no se toma en cuenta el efecto de la friccién sobre la interfaz suelo-muro.
Por ejemplo, en el caso de un suelo de superficie horizontal y de un muro de pared vertical, la fricciéon
es nula ya que el esfuerzo g impuesto es horizontal.

El método conduce a suponer distribuciones triangulares de empujes, de forma que es posible
calcular también la posicién de las resultantes. Veremos en lo que sigue las tres situaciones cldsicas de
aplicacion del método.

7.3.2.1. Empuje activo: suelo granular saturado de superficie horizontal

Consideremos el caso de un muro de pared vertical, cuando la napa fredtica aflora a la superficie
(FigllI2). Si el suelo ha desarrollado completamente el empuje activo, el esfuerzo horizontal o, que
se ejerce sobre la pared del muro corresponde a:

op = Uy + K, o), (7.41)

donde K, es el coeficiente de empuje activo geoestatico (Z).

-

H

N\

Figura 7.12: Empujes de Rankine: suelo homogéneo saturado de superficie horizontal

Introduciendo la expresién del esfuerzo vertical efectivo o), se obtiene:

oh =Yz + Koy — )z (7.42)

donde 7, es el peso especifico del agua. De acuerdo a la expresion anterior, la reparticién de esfuerzos
es triangular y la resultante se ubica a % de la altura H medida desde el pie del muro:

H

1

F, = / opdz = 5 (Yw + Ko ) H? (7.43)
0

donde -y, es el peso buoyante del suelo.

7.3.2.2. Empuje pasivo: suelo granular saturado de superficie inclinada

Consideremos el caso de una pantalla vertical que desarrolla el empuje pasivo sobre un suelo gra-
nular homogéneo de superficie inclinada « con respecto a la horizontal (Fig[ZT3). Si el suelo desarrolla
completamente el empuje pasivo, la fuerza total £, se obtiene por integracién del esfuerzo g sobre la
superficie vertical:

H
F,= /0 odz (7.44)

De acuerdo a la expuesto en .22, el esfuerzo ejercido por el muro sobre el suelo forma un dngulo
« con respecto a la horizontal:
o=K,(a)yZ cos (7.45)
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o
el

Figura 7.13: Empujes de Rankine: suelo homogéneo granular de superficie inclinada

o bien: .
2
F, = 3 K,(o)y H* cos o (7.46)
Anélogamente al caso anterior, esta fuerza esté inclinada un dangulo « con respecto a la anterior y su
resultante se ubica a % de la altura con respecto de la base.
7.3.2.3. Estabilidad de excavaciones en suelos cohesivos: nocién de altura critica

Los suelos cohesivos son capaces de soportar cortes verticales sin ningtin elemento de soporte. La
altura maxima H, de dicha excavacion se denomina altura critica. Consideraremos que la excavacion
se ejecuta lo suficientemente rdpido como para que el comportamiento sea de tipo no drenado. Sobre
la pared del corte vertical (FiglZI4l), el estado de tensiones es:

on=0 'y o0,=7Z (7.47)

o, =0 0z On

z
7 Corto plazo Largo plazo

Figura 7.14: Excavaciones en suelos cohesivos
Si H es la profundidad de la excavacion, la condicién para no se alcance la ruptura en el suelo es:

0, — 0 < 2¢, (7.48)
ya que el criterio de ruptura a corto plazo es 7 = ¢,. Luego, la altura critica de la excavacién es:

2c
H.=— (7.49)

v
Si la excavacién se ejecuta muy lentamente el comportamiento del suelo serd a largo plazo o
drenado. En dicha situacidn, el criterio de ruptura drenado impone que 7 = ¢ + o/, tan ¢. La altura
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critica se calcula buscando el circulo de Mohr tangente a la curva intrinseca que satisfaga op = 0, con
lo que se obtiene:
2 cos ¢’

H~—°
¢ v(1 —sin¢’)

(7.50)

7.3.3. Validez de los métodos

Los métodos presentados previamente se diferencian en la evaluacién del estado de esfuerzos en el
suelo, asi como en la definicién de ruptura. En el caso del método de Coulomb (§Z3T), la zona de
ruptura se asimila a un plano y no se toma en cuenta el estado de tensiones al interior del suelo. La
practica muestra que la hipdtesis de una superficie de falla plana es razonable para el desarrollo de
los empujes activos en suelos granulares, pero no lo es ni para suelos cohesivos, ni para el caso de los
empujes pasivos.

En el método de Rankine (§32) se asume toda una zona de ruptura. El mayor inconveniente de
esta técnica radica en imponer la friccién sobre la interfaz muro-suelo. En efecto, la hipdtesis sobre
los esfuerzos verticales o, = v z es menos razonable en la medida que la friccién muro-suelo tiene un
efecto importante.

Por otro lado, existen métodos analiticos més precisos para resolver el problema. Entre ellos, uno
de la mas versdtiles es el método de equilibrios limite o cdlculo a la ruptura o andlisis limite. En
términos muy generales, el método consiste en compatibilizar la condicién de equilibrio del sistema
con la condicién de resistencia del material. El objetivo es determinar directamente a partir de dicha
compatibilidad las cargas limites que controlan la estabilidad del sistema. La presentacién formal
del método requiere nociones de teoria de plasticidad por lo que estd fuera del alcance de un curso
introductorio de geotecnia. Ver por ejemplo (Chen (1975); [Salencon (1992, 2002) para una descripcién
detallada del método. En la practica, se emplean directamente los resultados del andlisis de equilibrio
limite en la forma de tablas o dbacos de K, y K.

La seleccion del método a emplear para el calculo de las fuerzas de empuje activo y pasivo depende
fundamentalmente de la geometria del problema:

= Muro vertical y suelo de superficie horizontal: en general se emplea el método de Rankine en las
fases de pre-diseno. De todas formas, es importante verificar la validez de la hipétesis respecto de
la fricciéon nula entre muro y suelo. Tanto el método de Coulomb como el de equilibrio limites se
emplea en el cdlculo de los empujes activos. Para el caso de los empujes pasivos, la hipétesis de
superficie de falla plana no es razonable y se prefiere el empleo de tablas o 4bacos provenientes
del analisis limite.

= Muro y superficie del suelo inclinadas: el método mas adecuado es el de equilibrios limites, pero
también se suele emplear el método de Coulomb para el célculo de los empujes activos.

= Muro y superficie del suelo arbitrarias: se emplea en general el método de Coulomb descom-
poniendo graficamente el suelo a trasdds en cunas regulares (método de Culmann). Una de las
ventajas del método es que permite incluir en el calculo sobrecargas puntuales o distribuidas
sobre la superficie del suelo.

7.4. Obras de contencion

Una obra de contencién se ejecuta para contener cortes o rellenos de suelo. En algunas ocasiones,
el rol del muro de contencién es fundamentalmente prevenir la erosién ya que el suelo es capaz de
sostenerse por si solo. Sin embargo, en la mayor parte de los casos el rol de los muros de contencién es
resistir los esfuerzos impuestos por el suelo contenido. Estas fuerzas son resistidas fundamentalmente
de tres formas:

1. Gracias al peso de la obra de contencién: muros gravitatorios.
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2. Mediante el empotramiento parcial de la obra de contencién: muros cantilever de hormigén
armado, paredes moldeadas y muros cortina.

3. Empleando sistemas de anclaje mecénicos: muros anclados o atirantados.

Junto con el sistema empleado para contener los empujes del suelo, la flexibilidad del muro juega
un rol importante en el funcionamiento mecanico de la obra.

Los muros gravitatorios mas comunes son los de hormigén en masa o de albanileria de piedra.
En general, son estructuras muy rigidas que tienen poca resistencia a los asentamientos diferenciales
(Fig[[Thal). Sin embargo, existen muros gravitatorios mucho més flexibles como los muros en tierra
armada, en los cuales el suelo es reforzado a través de inclusiones rigidas resistentes a la traccion
(Figl[T5H). Existen muchas otras variantes basadas en el mismo principio: gaviones, cribas, etc.

(a) Muro gravitatorio de albafilerfa de piedra (b) Muro gravitatorio de tierra armada

1 Raalisation de la muratis-guide.
2 Panneau en cours d'sxcavation
3 Mise en place des armares
4 Bétennage du pennasu

Longitud libre

Murette-guice .
placa

Muro —

Boue bentoritique .

(c¢) Esquema de ejecucién de una pared moldeada (d) Esquema de un anclaje post-tensado

Figura 7.15: Muros de contencion

Dentro de los muros de contencién que funcionan sobre la base del empotramiento parcial de la
obra, los mas clasicos son los muros cantilever de hormigén. La idea consiste en dotar al muro de
una base alargada que se ubica parcialmente por debajo del suelo a soportar. De esta forma, parte
del peso del relleno colabora directamente con la estabilidad del muro. En general se arman y se
pueden considerar como rigidos. Dentro de la misma categoria se ubican las paredes moldeadas. En
este caso, la idea es construir el muro al interior del suelo antes de ejecutar la excavacién. La técnica
consiste en excavar una zanja que se llena de un lodo para asegurar su estabilidad. En seguida, se
instala la armadura y finalmente se vacia el hormigén recuperando el lodo (FiglZIhd). Este tipo
de obra especialmente préactica cuando la excavacién llega por debajo de la napa fredtica en zonas
urbanas. Una pared moldeada funciona por empotramiento total o parcial en el suelo. El mismo tipo
de funcionamiento se puede encontrar en tablestacados o muros berlineses no anclados.



Capitulo 7. Empujes laterales 131

Cuando se trata de obras de contencion para cortes en lugar de rellenos, las fuerzas de empuje activo
se suelen contener total o parcialmente mediante anclajes mecanicos. Su empleo es frecuente en paredes
moldeadas y muros berlineses. La diferencia entre las paredes moldeadas y los muros berlineses radica
en la técnica de construccién. En el caso de muros berlineses, se ejecuta en primer lugar columnas
in-situ. Luego, en la medida que se ejecuta la excavacién se ubica entre las columnas elementos de
contencién prefabricados. Las fuerzas de empuje son tomadas por elementos de anclaje instalados
en las columnas (FiglZId)) y luego post-tensados. Ver por ejemplo http://www.terratest.cl para
mayores detalles sobre la instalacién y ejemplos de obras en Chile donde se emplearon anclajes.

7.4.1. Aspectos generales del diseno de obras de contencion

El diseno de una obra de contencién consiste en determinar su geometria y las caracteristicas de
los elementos estructurales que la conforman, de suerte que sea estable bajo los efectos de las fuerzas
de empuje que le son impuestas. La mayor parte de los métodos de diseno estdn basados en célculos a
la ruptura junto con la aplicacién de ciertos factores de seguridad. En el caso de estructura flexibles o
semi-flexibles, se suelen efectuar los disenios en base a las deformaciones obtenidas asimilando la obra
de contencién a una viga continua sobre apoyo eldstico o elasto-plastico mediante médulos de reaccién.

Existen fundamentalmente cinco modos de ruptura global de muros de contencién:

1. Deslizamiento a lo largo de la base (Fig[ZTGal).

2. Volcamiento de la obra (Fig[LIGH).

3. Ruptura por punzonamiento del suelo de fundacién (FiglZI6d).
4. Deslizamiento global del sistema (Fig[Z16d)).

5. Ruptura de los elementos estructurales que conforman el muro.

(a) Deslizamiento (¢) Punzonamiento

(d) Deslizamiento global

Figura 7.16: Modos de ruptura de obras de contencién

Los cuatro primeros tipos estan asociado a inestabilidades externas de la obra de contencién,
mientras que el quinto corresponde a una inestabilidad interna. El estudio de la estabilidad externa
de una obra emplea conceptos que son comunes a todo tipo de obra. En este curso, trataremos sélo el
caso de muros de hormigén o albanileria. Por el contrario, el analisis de la inestabilidad interna varia
mucho de un caso a otro, dependiendo del comportamiento estructural de la obra de contencién. No
abordaremos el tema de la resistencia estructural de la obra en esta presentacién.
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La resistencia al corte del suelo es uno de los parametros mas importantes del problema de esta-
bilidad de una obra de contencién. En el caso de suelos granulares, la resistencia al corte estd comple-
tamente definida por el dngulo de friccién interna ¢’. Si el suelo contiene una gran cantidad de finos,
su resistencia al corte dependera del grado de saturaciéon y de la velocidad de aplicacién de la carga
(§6.0). En el caso de suelos finos saturados, serd probablemente necesario ejecutar dos célculos: uno
a corto plazo correspondiente a las condiciones inmediatas a la construccién; uno a largo plazo para
evaluar la estabilidad una vez que las sobre-presiones se disipan. En general, es el calculo a largo plazo
en esfuerzos efectivos el que controla el diseno. Por otro lado, frecuentemente se desprecia la cohesién
efectiva ¢/, ya que su efecto favorable tiende a desaparecer junto con el desplazamiento de la obra.

La friccién d entre la pared del muro y el suelo depende fundamentalmente de:

» La rugosidad de la pared.

= El dngulo de friccién interno del suelo.

= El asentamiento relativo entre el muro y el suelo.
= La inclinacién del suelo a trasdés del muro.

En general, el valor de § puede ser estimado en funcién de la rugosidad de la pared. Sin embargo,
si el muro tiende a asentarse mas que el suelo contenido el dngulo de friccién § puede ser negativo.
Usualmente, se considera ¢ = %(b para muros rugosos de hormigén o albanileria de piedra. Si la pared
es poco rugosa se puede emplear § = %gb o simplemente § = 0 si es muy lisa.

Los métodos de cédlculo de las fuerzas de empuje han sido detallados en §73 Si bien los valores de
los empujes provienen de un calculo en condiciéon de ruptura del suelo, implicitamente tienen asociados
las deformaciones de servicio de la obra. Por ejemplo, si el muro no puede desplazarse horizontalmente
(e.g., muros de subterrdneos de edificios), los empujes deben ser calculados con el coeficiente de tierras
en reposo K y no con el coeficiente de empujes activos K.

De forma general, el cdlculo de los empujes activos o pasivos debe considerar la amplitud posible
de los desplazamientos de la obra de contencién relativos al suelo. En general se acepta que para
desarrollar completamente el empuje activo en arenas medias o arcillas normalmente consolidadas, el
desplazamiento debe ser del orden de 0.001H, donde H es la altura del muro. La rotaciéon debe ser
del orden de 0.002[rad]. Para desarrollar el empuje pasivo se requiere un desplazamiento del orden de
0.05D, donde D es la ficha del muro. La rotacién deber ser cercana a 0.1[rad] respecto del pie, o del
orden de 0.02[rad] respecto del extremo superior del muro. En el caso de suelos granulares muy densos,
o arcillas fuertemente pre-consolidadas, se requieren movimientos de menor amplitud para desarrollar
completamente los empujes activos y pasivos.

7.4.2. Diseno de muros gravitatorios de albanileria de piedra y hormigén

Disenar un muro de contencién consiste en definir su geometria y su estructura (e.g., armadura en
el caso de un muro de hormigén armado) para que sea estable ante la accién de las siguientes fuerzas

(Fig[LT7a):

El peso propio del muro: W.

La fuerza de empuje activo: Fy.

La fuerza de empuje pasivo: F),.

La reaccion del suelo bajo la fundacion: R.
Desde el punto de vista de la estabilidad, se deben verificar los siguientes criterios:

= Deslizamiento.

= Volcamiento.
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N|/R

(a) Fuerzas que actian sobre un (b) Descomposicién de la fuerza de
muro gravitatorio reaccién

—

d> Lo

|
A"d—l’i LT e
et
B
(c) Verificacién de estabilidad al vol- (d) Verificacién de la ruptura del

camiento suelo

Figura 7.17: Disefio de muros gravitatorios

= Ruptura del suelo bajo la fundacién.
= Deslizamiento del conjunto suelo-muro.

Al mismo tiempo, se debe verificar que los desplazamientos sean lo suficientemente grandes como
para desarrollar la fuerzas de empuje activo o pasivo. Ademds, la fuerza de empuje activo debe ser
calculada considerando los efectos de los flujos de agua probables que sean desfavorables para la
estabilidad del muro. En efecto, un relleno completamente saturado puede llegar a inducir empujes
hasta 2.5 veces mayores al mismo relleno seco. En la préctica, se emplean sistemas de drenaje a trasdds
del muro de forma de reducir al maximo los efectos del agua sobre los empujes.

Deslizamiento. El factor de seguridad al deslizamiento F” corresponde al cuociente entre la fuerza
resistente al deslizamiento a lo largo de la base y la componente tangencial de la fuerza de reaccién
R. Si T y N son las componentes tangenciales y normales de la reaccién R (Fig[ZITH), el coeficiente
de seguridad se escribe:
N

FD = o tand (7.51)
donde tan§ es el coeficiente de friccién entre el suelo bajo la fundacién y la base del muro. Para el
célculo de R se suele despreciar la contribucién del empuje pasivo F), que se ejerce por delante del
muro. En el caso de un muro de hormigoén, se admite que el angulo de friccién a nivel de la base es el
mismo que sobre la pared, luego:

5= §¢> (7.52)

donde ¢ es el angulo de friccién interna del suelo. Como regla general, el valor de F.” debe ser mayor
o igual a 1.5.
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Volcamiento. El objetivo es verificar el equilibrio estatico del muro respecto de los momentos
volcantes ejercidos por las fuerzas externas. El coeficiente de seguridad FY se calcula en el equilibrio
limite, cuando el muro gira respecto de su extremo inferior.

Consideremos el equilibrio respecto del punto A en el esquema de la FiglZT7d Respecto de este
punto, existen fuerzas que tienden a volcar el muro (e.g., empuje activo) y otras que tienden a esta-
bilizar la obra (e.g., peso). Luego, el coeficiente de seguridad queda definido como:

Vo Momentos resistentes W dy

s

(7.53)

Momentos volcantes  F, dy

En general se impone que Féy > 1.5.

A veces se impone la regla del tercio central. La idea consiste en verificar que la reaccién R del suelo
pase por el tercio central de la base del muro. Si se asume una distribucion lineal de esfuerzos bajo la
fundacion, esta regla equivale a imponer que toda la base esté en contacto en el suelo. En términos
de coeficiente de seguridad, esta regla es un poco mas severa que simple equilibrio de momentos y
equivale a un 2 < FSV < 3 dependiendo del caso.

Ruptura del suelo. La estabilidad respecto de la ruptura del suelo se garantiza por medio de un
coeficiente de seguridad minimo F, SR = 3 respecto de la capacidad de soporte del suelo ante una carga
concentrada inclinada.

La capacidad de soporte vertical @ del suelo, incluyendo la excentricidad e de la carga (FiglLI7dl),
puede ser obtenida mediante el método de Meyerhof:

Q=(B—-2e€)q, (7.54)

donde B es el ancho de la base del muro y ¢, la presién admisible:

da= 0+ 3 |eNet 75 N, +ao(Ny — 1) (7.55)
donde 7y es el peso especifico del suelo; gq el esfuerzo vertical inicial; ¢ la cohesién; N., N, y N, son
coeficientes de soporte del suelo que dependen del dngulo de friccién interna ¢ y de la inclinacién de
la carga 0 (§9.3).

En primer lugar se verifica que la capacidad de soporte vertical () sea mayor a la componente
vertical R, de la reaccion R (R, = N si la base del muro es horizontal). Adicionalmente, se debe
verificar que la presién admisible sea mayor a las presiones sobre la base del muro (se suele suponer
una distribucién triangular).

Deslizamiento del conjunto. Existe deslizamiento del conjunto suelo-muro cuando el plano de
ruptura del suelo contiene a la obra de contencién (FiglZI6d]). En este caso, el coeficiente de seguridad
se define como el cuociente entre el momento de las fuerzas motrices (asociadas a la gravedad) sobre el
momento ejercido por las fuerzas resistentes sobre el plano de falla. En general, se asumen superficies
de falla en forma de arco de circulo y se calcula el valor minimo del coeficiente de seguridad probando
muchas posiciones del centro del circulo que define la superficie de ruptura. La técnica usual se conoce
como método de las dovelas (§8332Z). En este caso, se suele aceptar una configuracién que tenga
asociada un coeficiente de seguridad de al menos 1.5.

7.5. Ejercicios propuestos

1. Determine mediante el método de Rankine las fuerzas de empuje ejercidas sobre el muro vertical
en los casos de la FigllI8al y Fig{. 18D

2. Considere un muro delgado de pared vertical que sostiene un relleno arenoso (Fig[ZT9). Mediante
el método de Rankine determine los sobre el muro en las siguientes situaciones:



Capitulo 7. Empujes laterales 135

v = 18[kN/m3]
v = 18[kN/m3] >~
6[m] ¢ =34
4fm] v = 21[kN/m3]
¢ =34
(a) Arena himeda (b) Napa fredtica a 2[m] de profun-
didad
Figura 7.18

a) Arena seca de peso especifico seco v4 = 18[kN/m3].
b) Arena himeda de grado de saturacién S, = 0,8.

¢) Arena completamente saturada, napa fredtica hasta la superficie sin posibilidad de drenaje.

10[m]| ¢' =35

Figura 7.19

3. Un muro de contencién sostiene un relleno de arcilla saturada de propiedades segin se indica en
la Figll20. Determine el diagrama de empujes a:

¢ = 26
v = 19[kN/m3]
¢y, = 50[kPa]
¢ = 10[kPa]
¢ =26

=
E

Figura 7.20

a) A largo plazo en comportamiento drenado (7))

b) A corto plazo en comportamiento no drenado (o)

4. Se construye un muro de contencién vertical de 3[m] de alto para sujetar un relleno de arena que
forma un pendiente de 30 con respecto a la horizontal (Fig[ZZI]). Dicha inclinacién corresponde
a la pendiente natural de un talud compuesto de esta arena. El peso especifico unitario del
material es de v = 20[kN/m3|. Determine la fuerza de empuje total de acuerdo al método de
Rankine. Dibuje el diagrama de empujes.

5. Considere el muro de contencién vertical de 5[m] de alto de la FiglZ2A Las propiedades del
suelo se indican en la figura. Determine la fuerza total de empuje, las componentes horizontales
y verticales y la ubicacién de la resultante con respecto a la base del muro. Emplee:

a) El método de Rankine

b) El método de Coulomb considerando un éngulo de friccién muro-suelo de § = %qﬁ
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Figura 7.21

v = 17,5[kN/m3]
¢ =30

Figura 7.22

6. Un muro de contencién de 6,5m] de alto sostiene un suelo cohesivo (FigfdIH). Determine el
diagrama de empujes, el empuje total y el punto de aplicacién de la fuerza equivalente con
respecto a la base, bajo las siguientes hipotesis:

a) Desprecie los esfuerzos en la zona en traccién

b) Suponga que la zona en traccién se fisura y se llena de agua

¢ = 10

6,5m| v = 17,5[kN/m3]

¢ = 10,5[kPa]

Figura 7.23

7. Determine la fuerza de empuje total y la ubicacién de la resultante con respecto a la base para
el muro de contencién de la Figl2Z4l Considere empujes de Coulomb despreciando la friccién
entre el muro y el suelo (§ = 0). Dibuje los diagramas de empuje.

q = 100[kPa|

R A A A

¢ =32

~ = 16,5[kN/m3] 3:5(m]

Z

7[m]
¢ =30
v = 19[kN/m3]

Figura 7.24

8. Obtenga el factor de seguridad al deslizamiento y volcamiento del muro Cantilever de la Figl.2Z0
Suponga que el peso del muro es despreciable y emplee el método de Rankine para estimar los
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empujes sobre la pared vertical ficticia C'D. El volumen de suelo contenido al interior del poligono
ABCD puede ser considerado como parte del muro.

A D
*
: ¢ =34
[
6[m] = 20[kN/m3]
[
|
(—‘)B(—)C
1[m]2[m]
Figura 7.25

9. Considere el muro pantalla de la FiglZ26l Determine la ficha f de la pantalla de forma que los
empujes pasivos sean 3 veces los activos. Discuta sobre la movilizacién de dichos empujes.

¢ =35
6lm] | § = 20[kN/m3]

/]

Figura 7.26

10. Considere el muro de contencion gravitatorio de la Fig[L27l El muro contiene un relleno de arena
gruesa y fina de 6[m] de profundidad. La arena fina se encuentra saturada gracias al agua que
drena a través de la capa superficial de arena gruesa muy permeable. El estudio de flujo de agua
concluyé que la situaciéon mas desfavorable desde el punto de vista de la estabilidad del muro es
la que se representa sobre la FiglZ27 Los segmentos BB’ y EE’ definen las dos equipotenciales
extremas del problema de flujo. El anélisis de pérdidas de carga mostré que la caida de potencial
entre By C es el 25% de la pérdida de carga total. La caida de potencial entre C'y D es el 55%
de la pérdida de carga total.

a) Determine los valores de las presiones de poros en los puntos C'y D. Obtenga los valores de
las fuerzas hidrdulicas que actiian sobre el muro, suponiendo que la variacién de la presién
de poros es lineal entre By C, entre C'y D y entre D y E.

b) Determine los diagramas de las fuerzas de empuje activo entre A y C, y de empuje pasivo
sobre D y E. No olvide que las fuerzas de infiltracién afectan los valores de los esfuerzos
efectivos. Calcule las resultantes de los empujes.

c¢) Evalte si el muro de contencién es estable. No considere las fuerzas de empuje pasivo en
los célculos.
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1,2[m]

<>

Arena gruesa 4
2[m] ¢ =30
& 7 = 20[kN/m3]
B B
Arena fina
¢ = 35
v = 22[kN/m3|
9[m]

2,4[m]

E

D

Impermeable

Figura 7.27



Capitulo 8

Estabilidad de taludes

Un deslizamiento de suelo es un movimiento de una gran masa de material que afecta un talud
natural o artificial. Estos deslizamientos pueden producir danos importantes en la infraestructura,
tener gran impacto econémico o incluso causar muertes. En general, ocurren luego de algin evento
natural importante: lluvias intensas, sismos, etc. Pero también pueden ser consecuencia directa del
hombre: construccién de terraplenes, desforestacién, etc. En general, el estudio de la estabilidad de
taludes puede es un area de trabajo comin entre la geologia aplicada y la ingenieria geotécnica.
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8.1. Introduccion

Los deslizamientos de suelos son extremadamente variados respecto del volumen de material in-
volucrado, morfologia y cinemética del movimiento. Desde el punto de vista del origen del movimiento,
se pueden clasificar como:

= Deslizamientos en suelos moéviles, caracterizados por la aparicién de una superficie de falla a
través de la cual se originan los desplazamientos.

= Desprendimiento en terrenos rocosos, generados por el desprendimiento rdpido sobre discon-
tinuidades preexistentes (en general) de una masa de roca.

= Aludes, asimilables a un fluido viscoso de elementos de tamano variable que puede llegar a
recorrer distancias importantes.

En este curso nos concentraremos solamente en la primera categoria, es decir, deslizamientos de suelos
(FigBTal). Desde un punto de vista mecanico, un deslizamiento ocurre cuando los esfuerzos de corte
originados por las fuerzas motrices (e.g., la gravedad), supera la resistencia del suelo sobre una superfi-
cie de falla. Los elementos morfolégicos principales de un deslizamiento se indican en la FigRTH. En la
practica, se observan deslizamientos de forma muy variada. La FiglRTD representa esquemadticamente
el caso de una falla rotacional: la superficie de falla es aproximadamente cilindrica y el suelo en super-
ficie gira hacia atrds. Sin embargo, existen situaciones donde la superficie de falla es aproximadamente
plana, o bien combinaciones de varias superficies de falla de geometria méas compleja.

(a) Ejemplo de un deslizamiento de suelo (b) Representacién esquemética de la falla
rotacional de un talud

Figura 8.1: Deslizamiento de suelos

Las dimensiones en planta de un deslizamiento de suelo puede ir de las decenas de metros hasta
algunos kilémetros. La profundidad de la superficie de falla suele oscilar entre los 5 y 10[m], pero puede
llegar hasta las decenas de metros. Existen casos documentados de falla de taludes que involucraron
decenas de millones de metros cibicos de material. En general, los terrenos involucrados en fallas
de taludes suelen tener una fuerte componente arcillosa, pero es posible encontrar deslizamientos en
suelos arenosos o en rocas muy alteradas y fracturadas.

El ingeniero geotécnico puede ser solicitado en distintas circunstancias:

= Si se trata de un talud natural inestable experimentando movimientos lentos, la mision del
ingeniero serd de prever el movimiento del suelo y proponer un plan de estabilizaciéon del talud.

= Si se trata de talud que ya ha fallado, el ingeniero debera proponer un plan de estabilizacién del
terreno, identificar los dafnos sobre las obras existentes y proponer las reparaciones necesarias.
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= Si el objetivo es crear un talud artificial, el ingeniero tendra que disenar el talud y definir los
procedimientos de ejecucion de la obra.

= Si se trata de una intervencién sobre taludes existentes, el objetivo sera de establecer las medidas
a tomar para no comprometer la estabilidad del terreno.

8.2. Algunos aspectos practicos

La primera etapa de todo estudio de estabilidad de taludes consiste en el estudio geolégico del sitio:
naturaleza del terreno, espesor de las formaciones superficiales, identificar fallas, etc. Es importante
que esta estudio se extienda maés alld de la zona precisa donde se ubica el talud, ya que un talud
potencialmente inestable puede formar parte de una extension de terreno inestable de mucho mayor
tamano. El objetivo es buscar indicios de deslizamientos antiguos o activos: grietas superficiales, danos
en estructuras vecinas, etc.

Como veremos mas adelante, el agua juega un rol primordial en la estabilidad de taludes. De
hecho, se estima que alrededor del 55 %41 de las inestabilidades de taludes estédn asociadas a fenémenos
relacionados con el agua. Por lo tanto, el estudio de las presiones de poros al interior del suelo, de
su evolucion en el tiempo, de las condiciones de drenaje, del funcionamiento de las napas freaticas,
forman parte clave de la evaluacion de la estabilidad de un talud.

Desde un punto de vista mecéanico, la evaluacion de la estabilidad de un talud requiere una esti-
macién de la fricciéon que se puede movilizar sobre el plano de falla. Como vimos en §6.6l la resistencia
de un suelo cohesivo varia dependiendo si existe o no el tiempo necesario para disipar las sobre-
presiones de poros: comportamiento a corto plazo (no drenado) o a largo plazo (drenado). En suelos
granulares, la disipacién es practicamente instantdnea y la distincién no es necesaria. Para calculos a
largo plazo, razonaremos en esfuerzos efectivos ¢, mientras que a corto plazo emplearemos esfuerzos
totales o. En el caso de suelos finos emplearemos la cohesién efectiva ¢ y el dngulo de friccién interna
efectiva_(b’ en condiciones drenadas; mientras que utilizaremos la cohesién no drenada ¢, para cédlculos
a corto plazo.

Como vimos en §6.2 la existencia de un peak en las curvas de esfuerzo-deformacién depende
del estado de compacidad inicial del suelo. En efecto, este comportamiento suele ocurrir en arcillas
preconsolidadas y en arenas densas. Luego del peak a gran deformacion, la resistencia cae a un valor
residual caracterizado por una cohesién casi nula y una reduccién del angulo de friccién interna. Este
comportamiento se asocia al cambio de orientacién de las particulas a través del plano de ruptura del
suelo. Por lo tanto, si se trata de deslizamientos de tierra nuevos, las caracteristicas de resistencia al
corte a emplear seran los valores de peak. Si por el contrario, se trata de un deslizamiento antiguo, se
deberan emplear las propiedades residuales.

Finalmente, por tratarse de un movimiento de terreno, la estimacién de la cinematica del desliza-
miento es fundamental. La idea consiste en delimitar en planta y en profundidad el volumen de suelo
que puede estar involucrado en el movimiento. En terreno, se emplean instrumentos que permiten
monitoria los deslizamientos del suelo (e.g., inclindmetros). De hecho, existen instrumentos que per-
miten incluso determinar la profundidad de la superficie de falla. En el caso de grandes deslizamientos
existentes, el monitoreo permite definir el orden de magnitud de la velocidad del movimiento, estu-
diar la sensibilidad frente a factores externos (variaciones estacionales) o controlar la eficacia de una
estabilizacion.

8.3. Evaluacidon de la estabilidad

El primer paso en la evaluacién de la estabilidad de un talud consiste en desarrollar un mode-
lo geotécnico que integre la informacion disponible: topografia, estratificacién del suelo, condiciones
hidraulicas, etc. Como se mencioné anteriormente, la evaluacion de la distribucion de las presiones

Ide acuerdo a [Durville and Seve (1996)
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intersticiales son fundamentales para la evaluacién de la estabilidad de un talud. En términos practi-
cos, se puede suponer una posicién de la napa fredtica en términos de la informacién disponible o
eventualmente estimar el flujo estacionario del agua de acuerdo a los expuesto en &4l

8.3.1. Factor de seguridad

El analisis usual de estabilidad consiste en estudiar las condiciones de equilibrio de una masa de
suelo delimitada por una superficie de falla, sometida a la accién del peso propio, las reacciones del
suelo a lo largo de la superficie de falla, presiones de poros y cargas exteriores eventuales. El andlisis
se suele ejecutar sobre un modelo geotécnico bidimensional en deformaciones planas.

En un punto sobre la superficie de ruptura potencial, el coeficiente de seguridad local F Sl se define
como el cuociente entre la resistencia al corte del suelo 7,4, v €l esfuerzo de corte T que se ejerce sobre
la superficie:

-
Fl = % (8.1)
Si Fé > 1 no existe ruptura, pero si Fé = 1 hay ruptura local. La definicion de un coeficiente de

seguridad global presenta dos dificultades:

= Salvo situaciones simplificadas, no se conoce la distribucién de los esfuerzos de corte a través
toda la superficie de falla.

= Kl coeficiente de seguridad no es constante a lo largo de la superficie de falla.

En los métodos que presentaremos a continuacion, la evaluacién de la seguridad del talud se base en la
estimacién por un lado de 7,4, v por otro de 7. El caso de suelos cohesivos en condicién no drenada, se
tiene Tpae = ¢yu. Sin embargo, en el caso general 7,4, depende del esfuerzo normal efectivo o], a través
del criterio de ruptura de Mohr-Coulomb: 7,4, = ¢ + o/, tan ¢’. Por lo tanto, existe una dependencia
entre el esfuerzo sobre el plano de falla y la resistencia al corte por lo que se deben formular hipdtesis
para obtener o,. Una de las formas de tratar los esfuerzos de corte 7 es con respecto al valor limite
de ruptura en funcién del factor de seguridad local:

d , tan ¢’

s

T =

_FSI

Esta condicién puede ser interpretada como un material ficticio de resistencia al corte reducida

(FigB2).

Q\

m§| o

Figura 8.2: Material equivalente incluyendo factor de seguridad local

El estudio de estabilidad consiste en buscar la superficie de falla méas desfavorable dentro de una
familia de curvas, por ejemplo circulares. Es decir, buscar aquella que tenga asociada el coeficiente de
seguridad més bajo. En condiciones normales, este factor de seguridad varia entre 1.2 y 1.5 dependiendo
del caso.
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8.3.2. (Calculo del factor de seguridad en ruptura plana

En ciertos casos, una capa o interfaz puede guiar la ruptura de un talud. En dichas condiciones,
la superficie de falla es razonablemente plana. Desde el punto de vista del modelo geotécnico, el
problema se puede asimilar a un talud infinito apoyado sobre una interfaz plana con un estrato muy
rigido paralela a la superficie. La consecuencia directa de esta hipdtesis es que el deslizamiento del
talud es paralelo a la pendiente de la superficie.

Consideremos una porcién o dovela de dicha pendiente (Figl83). La fuerzas sobre la dovela son:

= Kl peso propio W
= Las fuerza laterales de componentes horizontal H y vertical V.
= La reaccién sobre el estrato rigido representada por su componente normal N y tangencial T

= Si la pendiente esta saturada, se agrega las fuerzas de presién del agua lateral UfU y a la base

Uy.

Figura 8.3: Ruptura plana: equilibrio de una dovela de suelo

Si la pendiente es infinita, no existen variaciones de H, V' 'y U; (dH = dV = dU; = 0) y por lo
tanto estas fuerzas se anulan de una lado al otro de la dovela. Imponiendo la condicién de equilibrio,
se obtiene directamente N =W cos By T = W sin 3 y luego el factor de seguridad:

T,
F, = "%‘w (8.3)
Sobre la interfaz, el criterio de ruptura de Mohr-Coulomb se escribe:
Tmaz = € + o), tan ¢’ (8.4)
o bien en funcién de las fuerzas sobre la superficie de falla:
dx dx
Tmal’ = C, Osﬁ + <N — UW@> tan QS/ (85)

donde u,, es la presiéon de poros promedio sobre el plano de falla. El valor de u,, se estima dividiendo
la proyeccién normal del peso de agua de la dovela sobre la superficie del plano de falla:

Uy = W = v hy cos® 3 (8.6)

cos 3

Reemplazando en la expresién del factor de seguridad se obtiene:

2 | (yh—7why)tan ¢’
F, = - 8.7
sinQﬁ'yh+ ~vh tan 3 (8.7)

Dependiendo de las condiciones del material, la expresién anterior se puede simplificar:
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» En el caso de un suelo granular limpio (¢’ = 0):

e Si no existe agua:

tan ¢’
' tanpf (88)
Por lo tanto, para un valor limite F; = 1 la inclinacién estable del talud sera como maximo
B=4¢.
e Sila napa de agua aflora a la superficie (h = hy,):
Y \ tan ¢’
Fg - 1 - 8.9
< gl ) tan 3 (89)

= Si se trata de un suelo arcilloso saturado en condiciones no drenadas o a corto plazo (¢ = ¢, y

¢ =0):

2 ¢y
F, = —
* sin2B8vh

(8.10)

8.3.3. Calculo del factor de seguridad en ruptura circular

La FiglR4 muestra un talud de altura H, que forma un dngulo (3 con respecto a la horizontal.
Para estudiar su estabilidad, consideremos una superficie de ruptura posible. Supongamos que la
superficie de ruptura corresponde a un arco de circunferencia de radio R. El objetivo es determinar
las condiciones para las cuales la masa de suelo delimitada por la superficie de falla es estable.

Figura 8.4: Principio de calculo del factor de seguridad de un talud en ruptura circular

Existen varias fuerzas que actian sobre el volumen de suelo propenso a deslizar. En primer lugar, la
gravedad a través del peso W del suelo. Estas fuerzas originan los momentos motrices del movimiento
del talud. Para equilibrar dichos momentos, se desarrollan esfuerzos de corte 7 a través de la superficie
de falla. El efecto combinado de dichos esfuerzos originan los momentos resistentes del sistema. Si el
talud estd en equilibrio, se satisface:

B
Wl:R/ Tds (8.11)
A
Si el sistema estd en equilibrio, la distribucién de esfuerzos de corte representadas en la FiglR4 no
corresponde a una situacién de ruptura. Por lo tanto, existe cierto margen de seguridad respecto de
la resistencia del suelo. Entonces, la definicién del factor de seguridad en términos del momento con
respecto al centro O del arco de circunferencia en la Figl B4 queda:

I Momentos resistentes My,
L= _

= 8.12
Momentos motrices M o ( )
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donde los momentos resistentes M estdn asociados a las fuerzas de resistencia al corte a través de la
superficie de falla, mientras que los momentos motrices estan asociados a la fuerza de gravedad.

Si el suelo obedece el criterio de ruptura de Mohr-Coulomb, el esfuerzo méaximo que se puede
movilizar sobre la superficie de falla es:

Tmaz = € + o, tan ¢’ (8.13)

en condiciones drenadas o a largo plazo. Por lo tanto, la forma més general del factor de seguridad
para una falla circular es:

_ Rff (¢ + o), tang’)ds
N Wi

Si el talud estd en equilibrio limite, 7 = Tjee v Fs = 1. Por el contrario si el sistema estd en
equilibrio no es simple estimar el valor de 7.

F (8.14)

éjemplo 8.1 (adaptado de \Schlosser, M) \
Para ilustrar el cdlculo del factor de sequridad, consideremos el talud de la figura que forma
un dngulo B con respecto a la horizontal.

Supondremos que el arco de circulo de falla estd centrado en el vértice O y que pasa por el
pie del talud. Luego, el radio R se relaciona con la altura H a través de:

H

= B (8.15)

Consideremos ademds que se trata de un suelo cohesivo saturado. Consideraremos la re-
sistencia al corte no drenada o a corto plazo, de forma que Tper = ¢y y @ = 0. De acuerdo
a la geometria, se obtiene directamente:

My = R*c,(m—f) (8.16)

My® OG cos <g - g) w (8.17)

Reemplazando los valores de W y del segmento OG se obtiene el factor de sequridad:

Gy T B\ . B
\ FS— ’Y—H3<§_§> Sln§ (8@

8.3.3.1. Método global.

Supongamos que el talud de la FiglBH es homogéneo de propiedades ¢ y ¢'. Eventualmente, puede
existir una napa de de agua o incluso un flujo de agua. Considerando la hipédtesis de falla circular, la
ruptura toma lugar sobre el arco de circunferencia centrado en O. El estudio de estabilidad pasa por
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determinar el grado de friccién y cohesion que es necesario movilizar para mantener en equilibrio del
talud a través de la superficie de ruptura.

Figura 8.5: Fuerzas resultantes sobre un talud en falla circular (adaptada de |Sgh]gss_e_];|, |20Qﬂ)

Las fuerzas sobre el sistema son las de gravedad W y la resultante de las fuerzas inducidas por el
agua U,

Qw:/ Uy, ds (8.19)
CB

Supondremos que dichas fuerzas son completamente conocidas, por ejemplo a través de las técnicas
expuestas en §E4 Las fuerzas de friccién movilizadas 7, en un punto de la superficie de falla se
escriben:

/ /
S c Lo tan ¢
=
Fy " Fy
donde Fj es el factor de seguridad buscado. Sobre el superficie de falla AB actian tanto los esfuerzos
normales o/, como los esfuerzos de corte movilizados 7,,,. La integracién sobre AB puede ser escrita en
términos de una resultante normal /N y una tangencial T'. Los médulos de ambas componentes son:

(8.20)

B
1N = [ s (.21)
B B /
t
1T = /A;—der/A o, a;¢ ds (8.22)
S S
7.l 1Tl

donde T, es la parte de la resultante asociada a la cohesion y Ty la asociada a la friccion. Luego, la
condicién de equilibrio del sistema se escribe:

W+U,+N+T=0 (8.23)

lo que se representa graficamente segiin se muestra en la FiglRH Sin embargo, el problema radica
en la determinacién de o/, que no es conocido a-priori, por lo que se debe suponer una distribucién
de esfuerzos normales o bien incorporar un modelo de comportamiento para el suelo. Dentro de los
métodos cldsicos de resolucién del problema, destaca el de Taylor (1937) o de circulo de friccion
que supone una distribucién de una semionda sinusoidal de los esfuerzos normales para resolver el
problema. Sin embargo, existen otras alternativas que permiten deducir cotas inferiores y superiores
para el factor de seguridad F; (e.g., Biarez, Frohlich). No obstante, dichos métodos son poco flexibles
y no permiten resolver el problema si el suelo no es homogéneo o si existen flujos de agua complejos.
Presentaremos a continuacion el método de las dovelas que tiene la ventaja de ser muy flexible y facil
de implementar, por lo que es el que mas se emplea en la practica.
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8.3.3.2. Método de las dovelas.

La aplicacién del método de las dovelas se apoya en las siguientes hipétesis:

» El talud es los suficientemente ancho (direccién perpendicular al plano) para que un andlisis
bidimensional en deformaciones planas sean valido.

= No existen deformaciones previas a la ruptura. Ademas, la ruptura ocurre simultdneamente en
todo punto sobre la superficie de falla. Luego, la masa de suelo se desplaza sin deformarse.

= El suelo es isotrépico.

El método consiste en dividir el suelo por sobre la superficie de ruptura en “rebanadas” o dowvelas
verticales. El equilibrio de cada una de ellas se estudia por separado. Agregando algunas hipdtesis
adicionales en relacién a las fuerzas entre dovelas, se pueden calcular los esfuerzos normales o/, sobre
la superficie de ruptura lo que permite resolver la ecuacién de equilibrio del problema.

Consideremos la dovela j de ancho dx de la FiglR@l Sobre la dovela, se ejercen las fuerzas:

» El peso propio W/ = v h7 dx.
= Las reacciones ejercidas por la dovela del lado izquierdo j — 1, de componentes Hi~! y Vi~
= Las reacciones ejercidas por la dovela del lado derecho j + 1, de componentes H/+1 y Vitl,

» Las reacciones sobre la superficie de falla 77 y N7, y la resultante hidraulica U {U

hi

Figura 8.6: Fuerzas sobre una dovela

Definiremos un factor de seguridad local para la dovela j de acuerdo a:

Fi = T’:j (8.24)

Las componentes del equilibrio sobre la direcciones normal y tangencial a la dovela resultan:

Yw &L, Tn x—i—(W]—l—dV])cosoﬂ—dH] sina/ = 0 (8.25)

cosald  cosad

1 , . : : : :
F_Sj <c’ + o7 tan gb') cosxaj — (W’ +dV7)sine/ — dH’ cosa’ = 0 (8.26)

donde:
dvi=vi-t —yitl vy g = gitt - gt
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El sistema anterior permite obtener ¢/’ en funcién tinicamente de dV7. Tomando momento respecto
de O, considerando cada una de las fuerzas sobre las dovelas se obtiene:

/ 13J 1\ _dx
> <c + o), tanqﬁ) s

F, = e — (8.27)
> Wi sinal
en forma alternativa si dx es constante, en funcién del esfuerzo normal total U%:
Z'(c’—i—(aﬁ;—u%) tanqﬁ’) L
F== cose’ (8.28)

> v hi sinad

Reemplazando el valor de O';Lj en funcién de dV7, se obtiene una expresién del factor de seguridad
global F que dependera tinicamente de la geometria. Por lo tanto, se requiere una hipétesis adicional
por ejemplo entre dV7 y dH7 para poder evaluar Fj:

1. Fellenius (1927), supone que dV7/ = dH’ = 0 de forma que:

I — R 207
o) =~vh cos”

y luego: _
5 (¢'+(yhi cos? af'_fu{,))tanw)
i g (8.29)
si dox = cte.
2. Bishop (1954), supone que dV/ = 0 lo que conduce a una ecuacién implicita para Fj:
¢ do+(W7—ul, dz) tan ¢/
7 cosad (1+tanal 222" )
F, = (8.30)

> Wisinad

que se puede resolver iterando. Se suele emplear el valor de Fellenius como valor inicial de Fj
para comenzar a iterar.

Por tratarse de un método aproximado, el resultado dependera del niimero de dovelas considerado.
En general, entre 50 y 100 dovelas entregan un resultado estabilizado de F. Como en general tampoco
se conoce la posicién de la superficie de falla, los programas buscan el circulo de falla méas desfavorable
(el de menor Fy) a partir de ciertos criterios de bisqueda. Dependiendo de la implementacion, se suele
definir una regién de busqueda para el centro O del circulo y los resultados se resumen en funcién de
los iso-valores de los minimos Fs obtenidos para cada centro de circulo potencial (FiglR7). En forma
alternativa se pueden emplear dbacos para situaciones simples; los mas conocidos son los de Fellenius
y los de Taylor.

8.3.3.3. Meétodo de las perturbaciones.

El método consiste en verificar el equilibrio de toda la porcion de suelo por sobre la superficie de
falla a través de la integracién de dovelas verticales. A diferencia del método estandar, la superficie de
ruptura no es necesariamente circular. Una vez mds, el problema consiste en determinar la distribucién
de los esfuerzos normales totales o,, sobre la superficie de falla. Si el esfuerzo normal o7, de una dovelas
estd inclinado ol con respecto a la vertical, el método busca una perturbacién a partir del esfuerzo
geoestético o) = v h7 cos? o? bajo un semi-espacio infinito de superficie inclinada a7:

ol = 06 (B1 + B2 tan ozj) (8.31)

done (31 y (2 son dos parametros que representan la perturbacién. Luego de la discretizacién, la resolu-
cién del problema consiste en resolver un sistema de 3 ecuaciones (equilibrio de fuerzas y momentos)
donde las incégnitas son (1, B2 y F.
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750 m — 1,90
6,50 m—
A}
' y=19,5kN/m?
‘. ¢"=20kPa
=290
1,50 m &
\\
¥ =20 kN/m® . ;
¢' =15 kPa ) F
@' =23 el o
-3,75m — - _ .
///,-'/ ./,'// /////.//' ;///.'//‘ 2

Figura 8.7: Ejemplo de célculo de estabilidad: bisqueda de circulo de ruptura de minimo factor de

seguridad F, (Durville and Séve, [1996)

8.3.4. Deslizamientos a corto y largo plazo

Si existe una napa de agua, el tipo de deslizamiento que puede ocurrir depende fundamentalmente
de las caracteristicas del suelo. Supongamos por ejemplo que se ejecuta un corte sobre un terreno
natural. Si el suelo es granular la permeabilidad es elevada, entonces la napa fredtica evoluciona a
medida que se va ejecutando la obra (FiglRH). Por lo tanto, los cdlculos de estabilidad se deben
ejecutar en condiciones drenadas o a largo plazo, en funcién de los esfuerzos efectivos y el angulo de
friccién efectivo ¢’ del material.

tog <11 <tg <ti3
to

3]
to
t3

Fi%ura 8.8: Evolucién de la napa fredtica junto con la excavacién: suelos granulares (adaptada de

, 200d)
En el caso de suelos finos como arcillas y limos poco permeables, se pueden distinguir dos etapas:

= Durante la ejecucion de la obra los esfuerzos totales varian, induciendo deformaciones que incre-
mentan las presién de poros. Debido a la baja permeabilidad del material, dichas sobre-presiones
no se disipan rapidamente. Luego, el material se idealiza como si estuviera en condiciones no-
drenadas o a corto plazo. El analisis se ejecuta en esfuerzos totales empleando la cohesiéon no
drenada ¢, como parametro de resistencia.

» Luego de la disipacién de las sobre-presiones (pueden ser afos en el caso de arcillas), el régimen
hidraulico es un flujo estacionario y la distribucién de presiones de poros queda completamente
definida por la red de flujo. En dichas condiciones, el andlisis de estabilidad se efectiia en esfuerzos
efectivos empleando las propiedades drenadas o a largo plazo del suelo.
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El agua es sumamente importante para la estabilidad de un talud. En el caso a largo plazo, las
fuerzas de filtracion actian como fuerzas motrices del mismo modo que la gravedad. En efecto, como
vimos §83.2 en en el caso de suelos granulares limpios el factor de seguridad cuando el agua aflora en

/ 1 /
F=(1_ Yw | tan ¢ ~ 1tan ¢ (8.32)
v ) tanf 2 tang

que corresponde aproximadamente a la mitad del Fy del caso seco, para los valores usuales de pesos
especificos de suelos granulares limpios.

la superficie se escribe:

8.4. Ejercicios propuestos

1. Se desea estudiar un terreno potencialmente inestable. Los valores promedios de la exploracién
del terreno se indican en la FiglB3 Las mediciones piezométrica mostraron que el nivel fredtico
se ubica aproximadamente a nivel de la superficie de la pendiente.

a) Asumiendo ruptura plana determine el coeficiente de seguridad del talud.

b) Se estudia la posibilidad de construir zanjas de drenajes perpendiculares al plano de la Fig.
para bajar el nivel de la napa de agua. ; Cudnto deberia descender la napa para obtener
un factor de seguridad de al menos 1,2 7 Desprecie el efecto de la cohesién en sus calculos.

Suelo firme
¢ =20kPa] y ¢ =30

Figura 8.9

2. Considere el talud en falla circular (R = 12[m]) de la Fig BT0al El suelo se encuentra estratificado
en dos capas de propiedades s y s2. La evolucién de la resistencia al corte no drenado de cada
material con la deformacién se muestran en la FiglR.TOD Determine el factor de seguridad del

talud. Haga las hipdtesis que estime necesarias.

su|kPa]
ISuelo 2

Suelo 1

2 15 e[%)

Figura 8.10



Capitulo 8. Estabilidad de taludes

151

3. Considere el talud de la FiglRTIl Supondremos una superficie de ruptura semi-circular, limitada
por la derecha por una grieta existente en el terreno. Al costado izquierdo de la grieta, se aplica
una carga puntual vertical de @ = 240[kN/m]. A los pies del talud, se construye un relleno
de 2[m] de altura, de un material de peso especifico unitario de 21[kN/m3]. Empleando las 4
dovelas indicadas en la figura, calcule el factor de seguridad del talud empleando la hipétesis de
Fellenius.

Suelo ‘ v[kN/m3] ‘ c'[kPa] ‘ ¢’

Dovela | W;[kN/m] | «; | b;j[m]

1
2

20 15
20 30

1

=W N

157 -24°
975 0°
1090 24°
759 44°

O
20° | lQ
0° i
i : 4 | grieta
5.7 | 1Wj |
8.4 : 5 Suelo 1
57 2[m) E
5.5 9 : Suelo 2
1 |
Figura 8.11

4. Considere el talud en falla circular de la FiglRT2A Determine el factor de seguridad del talud
empleando el método de las dovelas y la hipétesis de Fellenius. El peso especifico del suelo es
v = 20[kN/m3] y las propiedades de resistencia al corte son: ¢ = 44[kPa] y ¢/ = 32.

Dovela | b;j[m] | W;[kN/m] | o; | ul,[kPa] O
1 1.35 13 -2° 0 |
2 0.96 24.2 3 0 o
3 0.54 18.8 8° 1.5 }
4 1.50 66.6 14° | 10.3 |
5 1.50 81.0 25° | 13.8 |
6 1.50 83.7 35° | 12.0
7 1.32 66.5 48° | 5.6
8 0.18 7.2 55° | 0.0
9 0.96 21.9 60° | 0.0

Drenaje Estrato impermeable

Figura 8.12
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Capitulo 9

Fundaciones superficiales

Existen bédsicamente dos formas de transmitir las cargas de una obra al terreno, ya sea a través
de fundaciones superficiales o bien por medio de fundaciones profundas. Una fundacién superficial
practicamente descansa sobre el suelo, de forma que las cargas transmitidas sélo solicitan las capas
més superficiales. Por el contrario, las fundaciones profundas distribuyen parte de la carga en zonas
mas profundas y parte sobre las capas mas superficiales que atraviesa. El funcionamiento de una
fundacién superficial estd ligado a las caracteristicas de resistencia del suelo bajo su base. En el caso
de fundaciones profundas, interviene no soélo la resistencia del suelo por debajo de su extremo, si no

que también la resistencia a través de la longitud del elemento de fundacion.

Las cargas transmitidas por una fundacién no deben sobrepasar la resistencia del suelo, pero
ademads se debe garantizar un nivel de deformacién aceptable. En lo que sigue, trataremos ambos
aspectos en relacion a fundaciones superficiales.

Indice
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9.1. Introduccién
Existen basicamente tres tipos de fundaciones superficiales:

» Zapatas aisladas (FiglTal): en general son rectangulares en planta, de largo L y ancho B.
Los valores de B y L son comparables. Existen también de geometria circular en planta. Se
emplean en obras de tamano medio y pueden funcionar en forma completamente aislada, o bien
parcialmente solidarias con otras fundaciones unidas por cadenas o vigas de fundacion.

» Zapatas corridas (Figl0.IH): también son rectangulares en planta, de largo L y ancho B, pero
de largo muy superior al ancho (L > B). Usualmente, se supone que una fundacién es corrida
si % > 10. Este tipo de fundacion se emplean frecuentemente bajo muros.

» Losas de fundacién (FiglIId): en este caso, las dimensiones L y B son importantes. Se emplean
cuando las fundaciones deben cubrir la mayor parte o totalmente la proyeccién en planta del
proyecto.

Tl —1 X/

(a) Zapata aislada: L ~ B (b) Zapata corrida: L > B (c) Losa fundacién: L y B grandes

Figura 9.1: Representacion esquematica de fundaciones superficiales tradicionales

Desde el punto de vista econémico, en general es mas conveniente fundar una obra a nivel super-
ficial. En primer lugar, se establece el drea en planta de fundacion requerida para no sobrepasar la
resistencia de carga del suelo. Si las dimensiones determinadas en dicha fase son razonables, se verifica
enseguida que las deformaciones previstas estén dentro de los margenes admisibles para la obra. En
efecto, la capacidad de cargay las deformaciones admisibles son los dos factores que controlan el disenio
de una fundacién.

Tal como vimos en {Il la nocién de capacidad de carga y deformacién admisible pueden ser
ilustradas a través de la curva de carga-asentamiento (Figf.2h) de una zapata ante una carga cuasi-
estatica vertical V' (FigllZal). En dichas figuras, B corresponde al ancho de la fundacién, D es la
profundidad del sello de fundacion y § el asentamiento.

Al inicio de la carga el comportamiento es practicamente lineal, es decir, el asentamiento es pro-
porcional al valor de la carga () aplicada. Luego, empieza el desarrollo de zonas plasticas al interior
del suelo que se propagan conforme la carga crece. Para un cierto valor limite ), se consigue el pun-
zonamiento del suelo y las asentamientos crecen en forma descontrolada. En términos de teoria de
plasticidad, se dice que el suelo ha alcanzado flujo plastico libre. El valor @Q,, define la capacidad de
carga ultima de la fundacién superficial.

Desde el punto de vista del diseno, interesa limitar los asentamientos a un cierto valor §, asociado
a una carga vertical Q4. El valor de la carga admisible se determina sobre la base de la estimacién del
valor ultimo @, incorporando coeficientes de seguridad parciales sobre la resistencia del suelo. Luego,
si bien se impone una condicién en cargas el objetivo es limitar los asentamientos.

Los asentamientos maximos admisibles dependen de las caracteristicas de las obras a fundar. Por
ejemplo, en edificios habitacionales los asentamientos diferenciales se limitan de forma de no danar los
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V Qa Qu
T v
|
I
= IC |
I
e I
B I
|
0y
(a) Carga sobre una zapata (b) Curva de carga-asentamiento

Figura 9.2: Factor de seguridad y de carga de una fundacién superficial (adaptada de [Erank, [1998)

elementos no estructurales que contiene. En el caso de edificios industriales, el objetivo es no alterar
el funcionamiento de la maquinaria.

Si se emplea un criterio de disefio basado en estados de limites wltimos, los asentamientos maximos
deben verificar que no se altere el equilibrio de la estructura como un cuerpo rigido, asi como no danar
en forma severa los elementos estructurales que puedan comprometer la integridad de la estructura.
En el caso de fundaciones superficiales, se debe verificar su funcionamiento desde el un punto de vista
de la capacidad del suelo, del volcamiento, del deslizamiento y de la resistencia de los materiales que
conforman la fundacién.

En la estimacién de la capacidad de carga, asi como de las cargas de servicio se debe tener en
cuenta:

= Cargas permanentes: peso propio de la fundacién, proporcién de la carga muerta de la estructura
tomada por la zapata, peso y empujes de tierras, etc.

Cargas hidraulicas: empuje de Arquimides en el caso de cédlculos en esfuerzos efectivos, efectos
hidrodindmicos, etc.

= Cargas variables: cargas de explotacién, sobrecargas, efectos climéaticos, etc.

= Cargas eventuales: sismos, explosiones, choques, etc.

Dependiendo del reglamento de diseio empleado, los efectos anteriores se combinan mediante
coeficientes adecuados y los factores de seguridad se adaptan al tipo de eventualidad considerada.

La primera parte del capitulo expone el principio y los resultados principales del cdlculo de la
capacidad de carga ultima de zapatas. Luego, seguiremos con la estimacién de los asentamientos de
fundaciones. Terminaremos presentando algunas consideraciones de disenio para este tipo de funda-
ciones.

9.2. Tensiones limites bajo una zapata corrida

Si bien existen ciertas normas a respetar cuando se construye una fundacién superficial, en general
la capacidad de carga de fundaciones superficiales es poco sensible al método constructivo. Por el
contrario, el método constructivo influencia de forma muy importante las capacidad de carga de
fundaciones profundas. Sin embargo, desde el punto de vista de la interaccién con el suelo, conviene
distinguir una fundacién superficial rigida de una flexible.

La estimacién de la capacidad de carga de fundaciones superficiales se puede efectuar mediante
resultados de laboratorio (a partir de los valores experimentales de ¢ y ¢), o bien sobre la base de
ensayos in-situ (e.g., ensayos de penetracion CPT o SPT). Ya que no hemos discutido en detalle en
este curso los ensayos de carga o de penetracién, nos limitaremos a describir el método basado en los
parametros c 'y ¢.
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La estimacién de la capacidad de carga ultima a partir de la cohesion ¢ y el angulo de friccion ¢,
es uno de los problemas mas clasicos en mecénica de suelos y existe una enorme cantidad de textos
y trabajos publicados al respecto. Por tratarse de un curso introductorio, nos limitaremos a la teoria
simplificada de Rankine y al método de Terzaghi. Dependiendo de las condiciones de carga y de las
caracteristicas del suelo, emplearemos parametros a corto plazo en esfuerzos totales, o a largo plazo
en esfuerzos efectivos (§6.3).

9.2.1. Solucién simplificada: teoria de la cuna de Rankine

Comenzaremos presentando un método que es excesivamente simplificado como para ser empleado
en la préctica, pero ilustra de buena manera el funcionamiento del suelo bajo una fundacién superficial.
Consideremos una zapata corrida, lo suficientemente larga fuera del plano como para considerar que el
problema es bidimensional. La idea consiste en suponer que en la zona de falla del suelo se desarrollan
dos cunias rigidas (Figf3a):

1. Una cuna activa I que se desplaza hacia abajo y hacia fuera de la zapata.

2. Una cuna pasiva II que se desplaza hacia afuera y hacia arriba de la zapata.

qu qS
D e LI
.
H —

7l

\

(a) Distribucién simplificada de la ruptura (b) Fuerzas sobre las cunas

Figura 9.3: Teorfa de las cufias de Rankine (adaptada de Lambe and Whitman, 2004)

Consideraremos que el problema es completamente simétrico respecto del eje de la fundacion. De

acuerdo a la geometria de la cuiia I, por tratarse de una cuna activa ésta forma un angulo 7 — % con

respecto a la vertical. Luego, la altura H queda dada por:

B )
Definiremos el coeficiente N, como:
1+sing ofT™ @
Ny=_""7 _ I I e 2
*T 1 —sme <4+2 P (0:2)

Se obtiene:

H = ?m (9.3)

Sobre la cara vertical de la cunas, se desarrolla un empuje lateral P (Figlh3H). Tomando por
ejemplo la cuna I1, el esfuerzo horizontal O'}ILI méximo a la ruptura pasiva queda dado por (§LZT2):

O'}ILI(Z) =(yz+qs) Kp+2 c\/fp (9.4)

donde ¢; = v D es simplemente el esfuerzo debido al peso del suelo por sobre el nivel del sello de
fundacién. Luego, integrando sobre la cara vertical de la cufia se obtiene el valor de P:
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P= / dz_—H2N¢+qSHN¢+2cH\/ (9.5)

Andlogamente para la cuna I, el esfuerzo horizontal asociado a la ruptura activa resulta:

O-Ii(z) = (72 + QU) K, — 2cy K, (96)
Integrando sobre H se vuelve a obtener la fuerza horizontal P. Sabiendo que K, = KL,, = N%)
resulta:
H
_ T2 1 1
P = ] S H 5 WH —2cH, |~ 9.7
| oG = S e 5 (97)

Igualando (@) a (@) y reemplazando ([@3), se despeja el valor de carga ultima g,:

cos ¢

N2 >
Gu <2N¢+\/_>+qs—+vBi<N¢ —\/N_¢> (9.8)

Nec Nq NW

que se suele escribir simplemente como:

QU:CNC‘{’QSNq‘{”YBny (99)

La expresion anterior subestima el valor de g, por varias razones:

Se desprecia el efecto del suelo por debajo de la cunia activa.
La interfaz suelo-fundacién es rugosa, lo que contribuye a la resistencia de la fundacion.

La forma de la zona pasiva I no es en general una cuna. Veremos a continuacién que una zona
en forma de espiral logaritmico describe mejor la resistencia de la zapata corrida.

Las fundaciones tienen dimensiones finitas, por lo que se requiere agregar factores de forma.

La resistencia al corte sobre la cara horizontal de la cuna pasiva II ha sido despreciada, lo que
se puede corregir agregando factores de correccién por profundidad.

Las cargas aplicadas no son necesariamente verticales, por lo que se deben introducir correcciones
por inclinacién de la carga.

El anélisis presentado en esta seccion es 1til para describir el fenémeno, pero no deben ser usadas
para disenio ya que son excesivamente simplificadas. Veremos a continuacion el método usual de analisis
de capacidad de carga para fundaciones superficiales.

9.2.2.

Método de Terzaghi

Consideremos una fundacién superficial sobre un suelo granular (Figld4l). La fundacién esta rep-
resentada por el tramo AB y existe una carga uniforme vertical en superficie de valor ¢ por unidad
de superficie. Sobre la fundacion se aplica una fuerza inclinada F'. El objetivo es determinar el valor
maximo de F', es decir, su valor para que haya ruptura en el suelo.

El tensiones en cualquier punto debajo de la fundacién tienen las siguientes propiedades:

En las esquinas bajo la fundacién, los esfuerzos tienen un valor finito y son proporcionales al
valor de la carga distribuida q.

El esfuerzo al interior del suelo varia con la distancia a la superficie. Esta variacién estd rela-
cionada con el peso del suelo.
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UL NC
A B

Figura 9.4: Representacién esquemadtica de una fundacién superficial (adaptada de [Schlosser, 2003)

= Si el comportamiento del suelo tiene una componente cohesiva, el valor de los esfuerzos maximos
por debajo de la fundacién crecen proporcionalmente al valor ¢ de la cohesién.

A partir de estas consideraciones generales, Terzaghi postul6 que la carga méxima que podia soportar
un suelo podia aproximarse como la suma de los tres estados siguientes:

= Suelo con peso, pero no cohesivo.
= Suelo sin peso y cohesivo.

= Suelo sin peso y no cohesivo: la carga maxima depende sélo de la sobrecarga ¢ y del angulo de
friccién interna ¢.

Si bien el principio de superposicién es estrictamente vélido sdlo en elasticidad, Terzaghi mostré que
el error cometido al aplicarlo en condiciéon de ruptura era razonablemente pequeno. La descomposicion
del problema se ilustra en Figlld Luego, el esfuerzo de ruptura bajo una zapata corrida se obtiene
segun:

du =51 BN, (9) + ¢ No(9) + (4 + 12 D) Ny(9) (9.10)

donde v, es el peso unitario del suelo por debajo de la fundacion y s el del suelo ubicado a los costados
de la fundacién. N, (¢), Ne(¢) y Nq(¢) son los coeficientes de capacidad y dependen tnicamente del
angulo de friccién interna ¢. B y D son el ancho y la profundidad de la zapata corrida, respectivamente.

fe————

B 71
1 #0 11 =0 1n=0
72 =0 v2 =10 2 # 0
q=0 q=0 q#0
d=0 d#0 d=0
¢ #0 ¢ #0 ¢ #0

Figura 9.5: Descomposicion de Terzaghi del problema de la capacidad de carga de una fundacién
superficial (adaptada de [Frank, [1998)

Cada uno de los términos de ([I0) esta asociado una componente del problema:

= El primer término, que involucra N, es el término de superficie o de gravedad ya que es funcién
del ancho B de la zapata y del peso especifico v; del suelo bajo la fundacién. Su valor se deriva de
un modelo rigido-plastico para un suelo con peso y unicamente friccional: solucién de Sokolovski
(1965).



Capitulo 9. Fundaciones superficiales 159

= Kl segundo término en el cual interviene N, representa la contribucién de la cohesién. Corres-
ponde a la carga limite de un suelo friccional y cohesivo, pero sin peso. Los valores de N, se
derivan a partir del caso uUnicamente friccional y sin peso, mediante el principio de estados
correspondientes.

» El tercer término que contiene N, corresponde al término de la sobrecarga o de profundidad.
Corresponde a la solucién para el caso de un suelo Unicamente friccional, sin peso y cargado
lateralmente.

La solucién empleada por Terzaghi para este problema es la de Prandtl (1920). Sobre la base

de la teoria de plasticidad, Prandtl demostré que de cada lado de la fundacién aparecen zonas

de ruptura pasiva y que bajo la fundacién, aparece una zona triangular ABC en ruptura activa
T ¢

(Figlld). En la zona de ruptura activa, los lineas de ruptura son rectas inclinadas § + § con

respectos a la horizontal. Bajo la linea BE, el suelo estd en ruptura pasiva. En dicha zona, las
lineas de ruptura forman un dngulo 7 — % con respecto a la horizontal. El borde de ambas zonas
forman un angulo ZC'BD. En dicho sector, las lineas de ruptura son rectas que comienzan del
extremo de la fundacién B. Las lineas de ruptura que hacen la transicién desde la zona activa a
la pasiva tienen forma de un espiral logaritmico de centro B. Se demuestra que el angulo entre
las lineas de ruptura rectas y espirales es de 5 + ¢. Luego, el suelo estd en ruptura en la zona

limitada por GFCDE. De acuerdo a Prandtl, el valor limite de p se puede estimar segun:

P = qs No(0) (9.11)

donde el factor Ny(¢) queda definido por:

N,(¢) = tan? (% + %) e tand (9.12)

Figura 9.6: Solucién de Prandtl para una fundacién sobre un suelo granular sin peso (adaptada
de ISchlosser, 2003)

Si la fundacién superficial estd enterrada una profundidad D, la sobrecarga ¢, se puede relacionar
directamente con el peso del suelo por sobre el nivel del sello de fundacién y la sobrecarga de

superficie ¢ (Figl.7):
s =72D+q (9.13)

Si la fundacién es de ancho B, el valor médximo de la carga vertical ), a aplicar por unidad de
longitud fuera del plano es:

Qu =B (q+72D) Ny(¢) (9.14)

De acuerdo a las hipotesis de bidimensionalidad empleada en la deduccién, la relacién anterior
es valida sélo para zapatas corridas. Veremos mas adelante la extensién a zapatas aisladas.
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Figura 9.7: Fundacion superficial enterrada

9.2.2.1. Calculo en condiciones no drenadas

Si el suelo cargado es fino y esta saturado, el cdlculo a corto plazo debe ejecutarse en condiciones
no drenadas en esfuerzos totales. El suelo se caracteriza por lo cohesién no drenada ¢, y se desprecia
el angulo de friccién interna.

Si el d4ngulo de friccién es nulo, se obtiene que N, = 0 y que N, = 1. Luego, para una zapata
corrida a una profundidad D, la capacidad esta dada por:

Gu=CcuNe(p=0)+q+7D (9.15)
donde 5 es el peso unitario del suelo por sobre el sello de fundacién y:
» N.(0) = 7 + 2 para fundaciones lisas
» N.(0) = 5.71 para fundaciones rugosas

En este caso no se debe reducir el empuje de Arquimides, es decir, se trabaja con el peso total de
la fundacion.

En la préactica, rara vez hay un riesgo de ruptura a largo plazo en suelos finos saturados ya que
dicha resistencia es en general mayor a la de corto plazo. En efecto, a corto plazo el término ¢, N, es
el que controla la resistencia de la fundacién.

9.2.2.2. Calculo en condiciones drenadas

Si el cdlculo es a largo plazo en el caso de suelos finos saturados, o bien si se trata de suelos
granulares, la evaluacion se ejecuta en condiciones drenadas y en esfuerzos efectivos. Asi, los pardmetros
que determinan la resistencia son la cohesion efectiva ¢’ y el dngulo de friccién interna efectivo ¢'.

Luego, en el caso de zapatas corridas la capacidad se puede estimar por:

20 = 37 BN(#) +¢ Ne(@) + (g + 7 D) Ny() (9.16)

donde 7] y ~4 son los pesos efectivos.

Los pesos efectivos serdn los pesos buoyantes si los suelos se encuentran por debajo del nivel de
una napa de agua. Del mismo modo, el empuje de Arquimides sobre la fundacién debe ser considerado
en el calculo. Si la napa de agua aflora a la superficie:

u = % (71 =) BNy(¢') + ¢ Ne(¢) + (g + (92 = ) D) No(¢) (9.17)

y si la napa es profunda (suelo seco):

tu = 5 BN(6) + ¢ Ne(@!) + (0 + 7 DIN(6) (9.18)
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Los factores de resistencia N.(¢') y Ny(¢') estdn dados por la solucién clésica de Prandtl:

/
N, = emtand tan? G + %) (9.19)
1

Los valores adoptados tradicionalmente se entregan en la Tab ATl

Tabla 9.1: Valores usuales para N.(¢'), N,(¢') y Ng(¢')
# N. N, N,
0° 5.14 0.0 1.0
5° 6.50 0.1 1.6
10°  8.40 0.5 2.5
15°  11.00 1.4 4.0
20 14.80 3.5 6.4
25°  20.70 8.1 10.7
30° 30.00 18.1 184
35°  46.00 41.1  33.3
40°  75.30 100.0 64.2
45°  134.00 254.0 135.0

El factor N,(¢') es el més delicado, ya que no existe una solucién analitica para su estimacién.
Algunos reglamentos de disefio, recomiendan emplear:

N, =2(N,—1) tan¢’ (9.21)

/

si la fundacién es rugosa y el dngulo de friccién entre el suelo y la fundacién es mayor que %-.

9.3. Extensién a configuraciones mas generales

Las expresiones presentadas en la seccién anterior (§82) son vélidas exclusivamente para zapatas
corridas de ancho B de largo infinito, bajo la acciéon de una carga uniforme vertical. Dichas considera-
ciones permitieron tratar el problema bidimensionalmente. Sin embargo, en la practica las fundaciones
tienen dimensiones finitas y las cargas pueden no ser uniformes ni verticales. La hipdtesis para evaluar
las tensiones limites de carga en el caso de zapatas de dimensiones finitas consiste en suponer que
la expresiones anteriores siguen siendo validas, pero se deben adaptar por medio de coeficientes de
correcciéon empiricos dependientes de la geometria de la situacién en estudio. Emplearemos la misma
hipétesis para estudiar condiciones de carga mas generales.

9.3.1. Influencia de la forma de la fundacién: carga vertical y centrada
La relacién general para zapatas corridas ([II0), se modifica mediante la introduccién de los coe-
ficientes s, s. y s4 para incluir la forma de la fundacién:
1
Gu = 55y 1 BNy (9) + 5c¢ Ne(9) + 54 (4472 D) No(6) (9.22)

Los valores de los coeficientes se indican en la Tabfd2 Algunos reglamentos de disenno modifican el
valor de los coeficientes dependiendo si las condiciones de carga son drenadas o no drenadas (Tab3]).
Desde el punto de vista préactico, las diferencias entre una fundacién circular o cuadrada (% =1)a
una rectangular (% < 1) se traducen en:

= Incrementar el término de superficie (s,) en condiciones drenadas.
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Tabla 9.2: Coeficientes de forma (Terzaghi): condiciones drenadas y no drenadas
Fundacién Rectangular Cuadrada Circular

5,2 1-0.22 0.8 0.6
Se 1+0.28 1.2 1.3
54 1 1 1

“sélo drenado

» Disminuir el efecto de la cohesién (s.).

» Disminuir el término de la sobrecarga (sq).

Tabla 9.3: Coeficientes de forma (Eurocode 7, 2003)
Condiciones no drenadas Condiciones drenadas
Rectangular o Rectangular o

Fundacién Rectangular cuadrada ( % — 1) Rectangular cuadrada ( % —1)
B
5y 1-037 0.7
B (1+ 2 sin ¢’ ) Ng—1 (14sin ¢')Ng—1
S¢ 1+027 1.2 LT_lq N T
Sq 1 1 1+ %singb’ 1+ sin ¢’

9.3.2. Influencia de la inclinaciéon y excentricidad de la carga

Cuando existe una inclinacién entre la carga aplicada y la vertical, la tension limite bajo el suelo
se puede calcular mediante:

Qu = % iy 5471 B Ny(¢) + ic Sc ¢ Ne(@) + ig 54 (q + 72 D) Ng(0) (9.23)

donde i, i. e i4 son coeficientes reductores (inferiores a 1).
Si el 4ngulo entre la vertical y la carga es § (FiglLH), los factores reductores pueden ser calculados
empleando las expresiones propuestas por Meyerhof (1956):

iy = <1 - %)2 (9.24)
Qo =iy = <1 - %>2 (9.25)

™

En el caso de suelos puramente cohesivos, o bien puramente friccionales, Meyerhof propuso factores
combinados N4 y N,q que dependen del dngulo de friccién interna ¢, de la inclinacién de la carga
¢ y de la profundidad del sello de fundacién %. Los valores de dichos coeficientes se resumen en la
Tab 4

Existen otras proposiciones que hacen intervenir el drea reducida (A’ = B’ L') originada por la
excentricidad de la carga en ambas direcciones:

= En condiciones no drenadas, para una carga horizontal H:

e =05 (1+44/1 A (9.26)
1. = 0. Ae .
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Figura 9.8: Inclinacién y excentricidad de una carga en la direccién de B

Tabla 9.4: Factores de reducciéon de Meyerhof
Inclinacién de la carga

Suelo L 0° 100 20° 30° 45° 60°  90°

Arcillas: 240 0a1l 10 08 06 04 0.25 015 0
 Noyg(6) 0 1.0 0.5 0.2 0sido=2¢

Arenass @) 1 10 06 04 025 0.15 0.05 0

= En condiciones drenadas, para una carga horizontal H paralela a L y una carga vertical V:

H
g =1y = 1 — ——— 9.27
Zq Z"{ V+A/ Cltaé(b/ ( )
iy Ny — 1
N, -1

(9.28)

e

= En condiciones drenadas, para una carga horizontal H paralela a B y una carga vertical V:

3
1-0.7TH
g = |[——— (9.29)
V+A gy
3
1-H
o= [t (9.30)
V+ A c’tan¢,
, ig Ny — 1
- 31
ic N,—1 (9.31)

Para incluir el efecto de la excentricidad e paralela B, la técnica de Meyerhof consiste en reemplazar
en todas las expresiones anteriores el ancho B por un ancho efectivo B':

B'=B-2¢ (9.32)

lo que equivale a considerar una fundacién centrada respecto de la carga. En el caso de una excentri-
cidad ¢’ paralela a la dimensién L, se sigue la misma légica:

L'=L-2¢ (9.33)
Con dichas dimensiones efectivas, la capacidad de la fundacién se obtiene como:

Qu= qBL zapata rectangular o cuadrada (9.34)
Qu= qumB’ % zapata circular (9.35)

donde ¢, incluye todos los coeficientes de correccién pertinentes.
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9.3.3. Fundaciones sobre suelos heterogéneos

Los factores N,, N. y N, definidos previamente son aplicables sélo si el suelo bajo la fundacién
es homogéneo, en el sentido que pueda ser caracterizado por un tnico par de valores de cohesién y
angulo de friccién interna. Ademads, debe tener un espesor suficiente como para que se pueda desarrollar
completamente los mecanismos de falla descritos en §8.2 En efecto, el suelo en terreno se ubica en
estratos horizontales que pueden tener comportamientos muy distintos.

En el caso de fundaciones sobre suelos heterogéneos o de espesor limitado, existen unas pocas
soluciones disponibles en la literatura:

= Capa de suelo de espesor finito, pero homogénea.
= Suelo compuesto por dos estratos horizontales.
= Suelo homogéneo con cohesion creciente con la profundidad.

Cuando las capacidades de resistencia mejoran con la profundidad y las caracteristicas de las capas
superficiales no son satisfactorias, el nivel de fundacién se selecciona una vez que se encuentra un suelo
de buenas condiciones de resistencia. Sin embargo, puede ocurrir que la capa de suelo por debajo del
suelo de fundacion posea bajas caracteristicas de resistencia. En efecto, cuando existe una capa de
suelo blanda, por debajo de la capa resistente a los esfuerzos impuestos por la fundacion, se puede
emplear el método de la fundacion ficticia. La idea consiste en verificar la resistencia sobre la capa
blanda, proyectando los esfuerzos a nivel de la fundacién real por medio de un trapecio de pendiente
1:2. Por lo tanto, si la capa de suelo que resiste los esfuerzos de la fundacién tiene un espesor H, la
zapata ficticia a verificar tiene un ancho de B + H (Figl@).

e—————
1 \

1 B \

1 \

1 \ H
/ \

1 \
1 \

B+ H

suelo blando

Figura 9.9: Método de la fundacién ficticia

9.4. Asentamientos bajo fundaciones superficiales
Existe dos grandes formas de estimar los asentamiento bajo fundaciones superficiales:

= Los métodos basados en ensayos de laboratorio, sobre todo en el ensayo edométrico o de consol-
idacién para suelos finos (§5Z1T).

= Los métodos basados en ensayos in-situ: CPT, SPT, etc. Se emplean especialmente en el caso
de suelos granulares debido a la dificultad de extraer probetas inalteradas.

El empleo de los resultados de los ensayos en terreno puede ser directo o indirecto. En el caso
indirecto, se trata de determinar las propiedades del suelo en funcién de los resultados del ensaye
y curvas de correlacién (e.g., médulo de elasticidad, etc.). En el caso directo, el mismo ensayo en
terreno entrega los valores de los asentamientos esperados. La mayor parte de estas técnicas han sido
calibradas sobre la base de los valores usuales de tensiones bajo fundaciones, es decir, valores de
tensiones admisibles que corresponden a alrededor de un tercio de los valores de ruptura. Por lo tanto,
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si la estrategia de disefio es en base a estados ultimos, las curvas de correlacién deben ser empleadas
con prudencia.

Por tratarse de un curso introductorio, describiremos a continuacién sélo los célculos basados en
la teoria de elasticidad y aquellos basados en los resultados del ensayo edométrico.

9.4.1. Calculo basado en la teoria de Elasticidad

Existe una serie de soluciones elasticas para el cdlculo de asentamientos, las mas conocidas se
resumen en [Poulos and David (1974). La teoria de elasticidad se emplea de varias formas:

= Cdélculo de asentamientos inmediatos.
= Estimacién de la distribucién del incremento de esfuerzos verticales Ao, con la profundidad.
» Para la interpretacion de ensayos en terreno.

El asentamiento s de una fundacién superficial sobre un semi-espacio elastico lineal e isotrépico se
puede estimar de acuerdo a:

1—12

E

donde q es el esfuerzo vertical aplicado a la fundacién (uniforme o promedio), ' y v son las propiedades
elasticas del suelo, B es el ancho o el didmetro de la fundacién, y C'y es un coeficiente de forma (Tab [.3]).
En dicha tabla, se distingue entre una fundacién rigida (asentamiento uniforme) y una fundacién
flexible (esfuerzo uniforme). La evaluacién del incremento de esfuerzo vertical Ao, se presenté en

detalle en §3.0

s=q BCy (9.36)

Tabla 9.5: Valores del coeficiente Cy (Frank, [199§)
L

B
Circular 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 15 20

Fundacion rigida 0.79 088 1.2 143 159 172 1.83 192 200 207 213 237 254

Fundacién | centro 1.00 112 153 1.78 196 210 222 232 240 248 254 2.80 2.99
flexible borde 0.64 056 076 189 098 1.05 1.11 1.16 1.20 1.24 1.27 140 1.49

9.4.2. Calculo basado en los resultados del ensaye edométrico

Como vimos en §5. 2Tl el ensayo de edométrico tiene por objetivo estudiar la consolidacién
uniaxial de un suelo fino. A partir de la curva de consolidacién obtenida por medio del ensayo, es
posible definir:

= Moédulos secantes o edométricos E.4y que relacionan la variacién de esfuerzos efectivos con la
variacién de volumen (o coeficiente de compresibilidad m,,).

= Indices de compresion C. o de expansion C en el caso de suelos finos, cuando se lineariza la
relacién entre el indice de vacios e y el logaritmo del esfuerzo efectivo.

Conocida la distribucion en profundidad de alguno de estos pardametros, junto con la distribucion
de esfuerzos efectivos bajo la fundacién, es posible calcular el asentamiento edométrico s.q (§o21H):

C, o+ Ao,
—H 1 0 9.37
s = o (2 (9.37)

donde H es el espesor del estrato compresible, ey es el indice de vacios inicial, ago es esfuerzo vertical
efectivo al centro del estrato y O';) es la tension de preconsolidacién.
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En el rango preconsolidado (07, < 07,), el asentamiento edométrico estd dado por:

A :
92 T 20 > (9.38)

C
Seq = H—"—1og ( 7
1+eg %%

mientras o7, + Ao, < o),
Como fue presentado en §5. 2.0 el asentamiento total de una fundacién puede ser visto como la
suma de varios efectos:
$=58; + 5.+ Sq4 (9.39)

donde s; corresponde al asentamiento inmediato (a volumen constante), s. el asentamiento asociado
a la consolidacion y s, es la contribucién diferida asociada a fenémenos de fluencia. La contribucion
de la deformacién lateral del suelo puede ser incluida en s..

El asentamiento inmediato o instantaneo s; se calcula tradicionalmente mediante teoria de elasti-
cidad (@36), empleando el médulo de elasticidad no drenado del suelo y médulo de Poisson cercano a
0.5.

Una forma de incluir la deformacion lateral del suelo en el célculo del asentamiento por consoli-
dacién es la propuesta por Skempton and Bjerruni (1957):

Se = [ Sed (9.40)

donde p es un coeficiente que depende del factor A de Bishop (dependiente de la presién de poros) y
de la geometria del problema. Sin embargo, el empleo de esta expresién no es simple ya que A varia
durante la consolidacién.

Para efectos practicos se suele despreciar el efecto de las deformaciones diferidas s, salvo que la
superficie de la fundacién sea muy grande y la superestructura sea muy sensible a los asentamientos
diferenciales. De acuerdo a [Frank (1998), en los casos usuales se puede suponer que:

= Arcillas duras preconsolidadas:

$i =0.58.0a0.68.q ; Se=0.45. a0.558¢4

» Arcillas blandas normalmente consolidadas:

$i =0.18cq 3  Se = Seq

En forma alternativa, s; puede ser estimado mediante teoria de elasticidad.

9.5. Aspectos principales del diseno de fundaciones superficiales

Cuando una fundacién es cargada, ocurren deformaciones al interior del suelo que inducen asen-
tamientos. Los asentamientos creceran en la medida que el suelo se acerque a su condicion de ruptura.
El asentamiento de una fundaciéon puede tener efectos muy importantes sobre una superestructura,
especialmente si estd construida de materiales muy rigidos capaces de tolerar sélo pequenas deforma-
ciones: hormigdn, albanileria, adobe, etc. Se puede distinguir dos tipos de asentamientos:

= Asentamiento global o total.

= Asentamientos diferenciales, que pueden ocurrir por ejemplo entre fundaciones de elementos
estructurales distintos, como por ejemplo entre columnas vecinas de una misma obra.

Si en general una obra puede tolerar bien asentamientos globales del orden de decenas de centimet-
ros, solo se pueden aceptar asentamientos diferenciales del orden de pocos centimetros sin que se altere
el funcionamiento o la integridad de la superestructura.
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Por otro lado, se debe hacer la distincion entre tensién limite o ultima y asentamientos del suelo
por debajo de una fundacion. Se denomina tension admisible del suelo bajo una fundaciéon, al valor
maximo de presion que puede ser soportada sin que los asentamientos superen un valor conocido como
asentamiento limite o admisible. En la practica, para evitar todo riesgo de ruptura, se acostumbra
usar un coeficiente de seguridad del orden de 3 sobre la capacidad tltima, sin tomar en cuenta de
forma explicita el asentamiento asociado a ese nivel de tensiones.

Los asentamientos que ocurren en el suelo estan originados por la deformacién de corte al interior
del material, asi como por la consolidacién del suelo. En un célculo de ruptura del suelo a corto plazo
no ocurre consolidacion, pero este efecto debe ser incluido a largo plazo.

Los valores de asentamientos maximos son del orden de los 10[cm] para un asentamiento total,
y de % para los asentamientos diferenciales, donde L corresponde a la distancia entre puntos que
sufren asentamientos distintos.

En un proyecto de diseno de fundaciones, se deben efectuar las siguientes etapas:

» Reconocimiento geotécnico y ensayos.

= Seleccién entre una fundacién superficial y una profunda.

= Caélculo de las tensiones ultimas a corto plazo y de la estabilidad de la fundacién.
= Caélculo de los asentamientos y determinacion de las tensiones admisibles.

= Adaptacién del proyecto a los resultados obtenidos en las etapas previas.

El objetivo del reconocimiento geotécnico del terreno consiste en determinar la profundidad de
fundacién. Dependiendo de las caracteristicas del proyecto, lo ideal es ejecutar ensayos de resistencia
al corte y de compresibilidad sobre probetas inalteradas, y ensayos de clasificacién sobre probetas
reconstituidas. Si los suelos cerca de la superficie no son suficientemente buenos como para resistir
la obra, puede que econémicamente sea mas ventajoso emplear fundaciones profundas en lugar de
excavar una profundidad importante. En general, se recomienda siempre evaluar la alternativa de
fundar superficialmente antes de optar por un sistema de fundaciones profundas.

9.6. Ejercicios propuestos

1. Considere la zapata superficial cuadrada de la FigllI0al Determine la tensién limite bajo la
fundacién empleando:

a) El método de Terzaghi
b) El método de Rankine

Comente ambos resultados. Emplee los factores de capacidad de carga de Terzaghi (1943) en-
tregados en la Fig[0.T00

Nota: los factores de la TabIdd corresponden a los normativos del Eurocode 7 y estan basados
en los propuestos por Meyerhoff (1951,1963).

2. Suponga que se va a construir una fundacién superficial cuadrada sobre un suelo cohesivo. A
partir de una serie de ensayos, se ha obtenido una resistencia promedio a la compresién no
confinada R, = 200[kPa]. Si la carga se aplica de forma rapida, determine la tensién admisible
(Fs = 3) para una funcién de ancho B a una cierta profundidad D. ; Qué valor podria haberse
empleado directamente como estimacién de la tensién admisible ?

3. Determine los valores de la tensiones limites verticales bajo las zapatas corridas de la Figl TTa

y Figl 110

a) Para la situacién de la FiglITal compare los valores de ¢, cuando la napa es profunda con
respecto a cuando la napa de agua aflora en la superficie: 74 = 15[kN/m3] y v = 19[kN/m3].
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¢ N. N, N,
0° 57 10 00
5 73 16 05
100 96 27 12

1,2[m] 15° 129 44 25
20° 17.7 74 5.0
B 25°  25.1 12.7 9.7

~v = 17[kN/m3] 30° 372 225  19.7

¢ =20 35°  57.8 414 424

¢ = 20[kPa] 40° 957 81.3 1004

45° 1723 173.3  297.5
50° 347.& 415.1 1153.2
(a) )

Figura 9.10

b) Para el caso de la Figld.TTH determine la tensién limite a largo y corto plazo.

Arena: ¢/ = 30 I 1,0[m]
v = 14[kN/m3] [ 1,0[m]
[ 1,0[m]

il 3m]
v = 21[kN/m3] ; ¢ = 10[kPa]
¢y = 20[kPal
(a) (b)
Figura 9.11

4. Se construye un gran relleno de peso especifico unitario v = 20[kN/m3] sobre un suelo arcilloso
saturado (Figl@I2). A nivel de la superficie, el suelo presenta una cohesién no drenada de ¢, =
15[kPa] ; Qué altura maxima puede alcanzar el relleno sin que haya ruptura a nivel del suelo de

fundacién ?
y -

¢y = 15[kPa]

Figura 9.12

5. Considere un suelo arenoso homogéneo de peso saturado 7 = 20[kN/m3], peso seco v4 =
16[kN/m3], dngulo de friccién ¢’ = 30 y cohesién nula (FigfIT3)). La napa fredtica se encuentra
a 1[m] de profundidad. Sobre dicho suelo, se desea construir un zapata corrida rigida de 1,5[m]
de ancho con un de sello de fundacién a 1[m] de profundidad. Determine:

a) El valor de la fuerza vertical @) para que el esfuerzo vertical bajo la zapata sea igual a la
tension admisible.

b) ¢ En cudnto habria que aumentar el ancho de la zapata para que sea estable (Fy = 3) bajo
una carga vertical igual a 2Q) ?
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1@

1[m]

-~

1,5[m]

¢ = 30
d =0

Figura 9.13

6. Una chimenea de peso 5 x 10%|N] descansa sobre una capa de arcilla homogénea (Fig[LId]).
La fundacién de la chimenea es rigida y cuadrada de lado 2[m]. La chimenea se ve afectada
por empujes laterales debido al viento. Dichos empujes pueden ser modelados como una fuerza
horizontal de 10*[N] actuando a 1[m] por sobre el nivel de la superficie. Determine el valor del
coeficiente de seguridad de esta chimenea.

Hint: no olvide considerar el efecto de excentricidad de cargas en la distribucion de tensiones
sobre el suelo

10*]N]

P

1[m]

2[m]

v = 19,2[kN/m3|
¢ =0 ; c=35kPa]

Figura 9.14

7. Considere una zapata corrida de ancho 1[m]|, enterrada 1{m] en una arena de caracteristicas:
va=16[kN/m3] ; ~,=27kN/m3] ; =0 ; ¢ =35
Determine la tensién limite bajo la fundacién en los casos siguientes:

a) La arena se encuentra seca.

o

La napa de agua coincide con el nivel del terreno.

o

La napa freatica coincide con el sello de fundacién.

o,

) La arena se encuentra seca y se aplica a la fundacién una fuerza horizontal a nivel de la

superficie de 50[kN]. Considere que el peso de la fundacién impone una presién vertical
idéntica a la admisible calculada en el punto a).
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B EE—

1[m]

Figura 9.15



Apéndice A
Ejercicios de repaso

1. Considere el muro de contencién de un relleno de arena limpia de 74 = 16[kN/m3] y ¢’ = 36.
Suponga que el muro es de hormigén armado de peso v, = 25[kN/m3]. El muro descansa sobre
un depdsito arcilloso de 6[m] de espesor. Las propiedades de los materiales se indican en la

Fig[ATal

L]

Arena A
Ya = 16[kN/m3] 3[m]
¢ = 36

o B <
Arcilla C 1[m]
v = 19[kN/m3] <>
s = 27[kN/m3] 2{m]
C.=0,38
ey = 2,9 x 10-7[m2/s] 5{m]
o, = 37,5[kPa]

Sol drainant

(b)
Figura A.1
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a) Estudio del relleno y del muro de contencién

i)

i)

iii)

Obtenga el indice de vacios e y los parametros de resistencia al corte a largo y corto
plazo de la arcilla.

Para determinar dichos pardmetros considere que la resistencia registrada en un ensayo
de compresién no confinada fue de R. = 120[kPa]. Ademds, se dispone de la informacién
de dos ensayos triaxiales:

e Un ensayo triaxial consolidado drenado arrojé un esfuerzo vertical de 140[kPa] y
un esfuerzo horizontal de 40[kPa] en la ruptura.
e Los resultados de un ensayo triaxial consolidado no drenado fueron de: o3 =
240kPal, o1 = 560[kPa] y wu,, = 80[kPa| en la ruptura.
Asentamiento de la capa arcillosa.
Suponga que el peso del relleno impone un esfuerzo vertical uniforme en toda la capa
de arcilla. Obtenga:

e Fl estado de consolidacién antes de la construccion del relleno.
e El asentamiento final de la arcilla.
e El asentamiento seis meses después de la construccién del relleno.

Estabilidad del muro.
Determinar a corto y largo plazo los factores de seguridad asociados a:

e Deslizamiento
e Volcamiento respecto al punto D
e Ruptura del suelo bajo la fundacion

Emplee el método de Rankine y desprecie los empujes pasivos sobre la cara DFE del
muro.

b) Estabilidad del talud

Suponga que se efectia una excavacién de 5[m] de profundidad al costado derecho del muro
de contencién (Fig[AZTH). El estudio de la estabilidad del talud deberfa efectuarse en ruptura
circular, pero como primera aproximacién se estudiard en ruptura plana sobre le plano
definido por el segmento XY . Aceptaremos que luego de la excavacién las deformaciones
son lo suficientemente grandes como para que se desarrollen completamente los empujes
activos sobre el plano X X

i)

ii)

Definiendo el factor de seguridad global en términos de las fuerzas tangenciales sobre
el plano XY

Determine el valor de dicho factor de seguridad a corto plazo.

Considerando la red de flujo de la FiglATH, determine el perfil de presiones de poros
sobre el plano XY. Con dichos valores calcule el coeficiente de seguridad a largo plazo.
Comente sus resultados.

Datos:

Angulo del plano con respecto a la horizontal: § = 20.

Cotas de algunos puntos de la red: zp = 0[m], 2, = —1,3[m], 2., = —1,9[m], 2., = —2,4[m],
zg = —2,8[m], 2y = —=3,7[m] y 2y = —5[m)].

Distancias sobre el plano de deslizamiento: Xb = 4[m], be; = 1,7[m], éréz = 1,6[m], cod =
1,2[111], df = 2,7[111] y 1Y = 3,8[111]
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Respuestas ejercicios propuestos

Ejercicios §4.5
1. a) @ = 0,43[m3/h/m] ; b) u, = 60[kPa] ; c) uy,(A) = 112[kPal, u,(C) = 94kPal, u,(D) =
82[kPal
Ejercicios §5.9

1. a) S0 = 20[cm] y t(s = 8) = 12 anos ; b) soo = 20[cm] y t(s = 8) = 4 meses ; ¢) oo = 16[cm] y
t(s = 8) ~ 6,8 anos.

2. a) 4 capas: Soo = 0,72[m], 2 capas: soo = 0,64[m] y 1 capa: soo = 0,53[m] ; b) Suponiendo una
capa homogénea de 1,5[m] en superficie, se obtiene una reduccién de 18[cm] del asentamiento
total.

3. a) Seo = 19[cm] ; b) soo = 66[cm].

Ejercicios §6.8
1. a) ¢, = 344]kPa]; b) 01 = 888[kPa] & o3 = 200[kPa]
2. a)d =0,¢ =33, A\, =0,35;b) ¢, =47[kPa] ; ¢) ¢, = 65[kPa]

3. a) Se trata de una arcilla normalmente consolidada ; b) Los valores de ¢’ y ¢’ pueden ser obtenidos
mediante un ensayo triaxial CD o bien CU con registro de presién de poros; ¢) o4 = 200[kPa],
uy = 0y o} = 600[kPa]

4. o4 = 80[kPa] y o} = 217[kPa] ; b) ¢, = 58,5[kPa]
5. =0y ¢ =22.
6. a) c=0y ¢ =30; b) § =60, 01 = 400kPa] y o3 = 133[kPa]

7.a)p=37Tyc=0;Db) 0 =63,5; ¢) Tiar = 120[kPa] y o,, = 160[kPa]

Ejercicios §7.5
1. a) F, = 92[kN/m] ; b) F, = 155[kN/m]
2. a) F, = 244[kN/m] ; b) F, = 278[kN/m] ; ¢) F, = 651[kN/m]

3. a) oy, = 3,61z —12,5[kPa] ; b) 05 = 19z — 100[kPa]
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10.

F, = 158,4[kN/m|, § = 1,69[m] ; b) F, = 168,6[kN/m|, § = 1,93[m]
2,

23
[

A08[kN /m], § = 2,76[m]

F, =101,8[kN/m], FP =16, F) =24

S
f = 5,28[m], raiz positiva de: 28,8 2 — 97,2 f —291,6 = 0

a)ul = 50[kPa), ul = 28[kPa], F,2¢ = 150[kN/m|, FSP = 93,6[kN/m], FPF = 28[kN/m] ;
b) FPE = 59[kN/m], F;* = 144,5[kN/m] ;
¢) El muro no es estable

Ejercicios §8.4

1.

2.

3.

4.

a) Fs=1;b) z, =4,76[m]

F, =038 (c=2%), F, = 0,85 (¢ = 15%)
F,=1,03
F, =124

Ejercicios §9.6]

1.

2.

a) ¢, = 34 B+ 575,8]kPa] ; b) ¢, = 12,8 B + 178,6[kPa]
a) o = 205,6 + L[kPa] ~ R,
)

a) Caso seco: ¢, = 2196[kPal, caso saturado: ¢, = 1317[kPa] ;
b) Largo plazo: ¢, = 1350[kPa], corto plazo: ¢, = 153,2[kPa]

H =~ 3,9[m]
a) @ = 253,9kN/m] ; b) AB = 1[m]
F, ~12

a) qu = 1002[kPa] ; b) g, = 630[kPa] ; ¢) q, = 874[kPa] ; d) q, = 621[kPa]

Ejercicios §Al

1.

a) i) e = 0,89, ¢, = 60[kPal, ¢/ = 28,6 y ¢’ = 8[kPa] ;
ii) Preconsolidado, so = 0,36[m] y s(¢t = 6[mes]) = 0,29[m] ;
iii) Deslizamiento: Fs = 2,3 (largo plazo) y Fy = 6,4 (corto plazo),
Volcamiento: Fy = 4 (largo plazo) y Fs =5 (corto plazo),
Capacidad del suelo: Quq = 203[kN/m]| (largo plazo) y Quq = 193[kN/m] (corto plazo)

b) Fs = 2,88 (corto plazo) y Fs = 1,44 (largo plazo).
La estabilidad del talud a largo plazo es critica.
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