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cArrruto 11 

INTRODUCCION 

Se define como suelo a todo material no cementado de la corteza terrestre que se 
encuentra sobre roca fija, independientemente de que posea o no material orgánico y 
cuyas partículas individuales tengan como máximo dos dimensiones menores a tres 
pulgadas; partículas mayores a éstas se consideran fragmentos de roca. 

La mecánica de suelos es la rama de la ingeniería civil que estudia el comportamiento 
físico de los suelos, en cuanto a esfuerzos o deformaciones, a su relación esfuerzo-
deformación y a sus características hidráulicas. También estudia la variación de estas 
propiedades con el tiempo, a fin de lograr que las obras sean estables, seguras y 
funcionales durante su vida útil. 

Todas las estructuras de ingeniería civil están íntimamente ligadas con el suelo, ya sea 
que éste forme parte de las mismas, como terraplenes, presas de tierra o 
enrocamiento, canales, o bien que sirva de soporte a las estructuras, o de relleno como 
en muros de retención. 
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El Ingeniero Civil, al trabajar con el suelo se encuentra con dos problemas 

fundamentales en torno a los que puede decirse que giran todos los demás. 

El primero es encontrar su resistencia, que según la teoría de Mohr-Coulomb, puede 

medirse por el esfuerzo cortante máximo que puede soportar ese material que, a su 

ves, es función del esfuerzo normal actuante en el plano en que ocurre la falla. En las 

obras de ingeniería civil, el criterio de resistencia es el estado límite de falla, el cual 
busca que los esfuerzos actuantes no sobrepasen a los esfuerzos que pueden resistir el 

suelo. A la relación de esfuerzo resistente entre esfuerzo actuante se le llama factor de 

seguridad y se recomienda que en general sea mayor a 2. 

El otro problema es calcular las deformaciones que experimenta el suelo debido al 

cambio en sus condiciones de esfuerzo, tanto en lo que se refiere a la intensidad o nivel 

de loa esfuerzos, como a la manera en que se ejerzan, incluyendo su velocidad de 

aplicación. 

En los suelos las deformaciones se refieren a los hundimientos o expansiones que 

experimenta, en la mayoría de las veces éstas no se presentan simultáneamente, sino 

que están en función del tiempo, por lo que es posible que el agrietamiento de una 

estructura se presente dios más tarde de su construcción. En las obras de ingeniería 

civil el criterio de deformación es el estado límite de servicio, en el cual se busca que 

las deformaciones que sufra el suelo no sean excesivas, ya que si esto ocurriera la 

estructura podría verse afectada en su funcionamiento. 

El estudio presentado en este trabajo abarca el análisis de las deformaciones en suelos 

granulares y cohesivos, así como la utilización de éstas en la relación con la estructura, 

en el fenómeno de interacción suelo-estructura. 

La técnica de interacción suelo-estructura nos ayuda a obtener las reacciones que se 

generan en un medio compresible y las deformaciones que en ese medio se puedan 

presentar al ser sometido a solicitaciones de cargas estáticas, a través de vigas de 
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rigidez variable, las cuales reposan libremente en el suelo. 

La solución al problema de interacción suelo-estructura consiste en realizar un análisis 

tanto de la estructura como de los asentamientos del suelo, haciendo una combinación 

de ambos en forma adecuada, para llegar al resultado del problema. 

En los capítulos II y III se presentan las herramientas que se utilizan en este tipo de 

cálculo: El comportamiento de los materiales y los elementos de la mecánica de suelos. 

En el capitulo IV se muestra la ecuación constitutiva para el cálculo de las 

deformaciones en los suelos granulares. 

En el capitulo V se muestra la ecuación constitutiva para d cálculo de las 

deformaciones instantáneas en los suelos cohesivos, así como la teoría de consolidación 

primaria y consolidación secundaria para el cálculo de las deformaciones diferidas. 

El capítulo VI muestra el método de interacción suelo-estructura, así como las 

herramientas de análisis estructural necesarias para la aplicación del método. 

Finalmente, en el capítulo VII se presentan las conclusiones de este trabajo. 

3 



CAPITULO II 

FUNDAMENTOS DEL COMPORTAMIENTO DE LOS MATERIALES 

Este capítulo tiene la finalidad de hacer un repaso de los conceptos del 

comportamiento físico de los materiales que se deben tener presentes para la perfecta 

comprensión de los siguientes temas de este trabajo. 

0.1 	ESTADO DE DEFORMAC1ON. 

Convención de signos para fuerzas y deformaciones. 

a) 	Para las tuerzas: Se consideran positivas a aquéllas con sentido saliente 

del centro del cuerpo esforzado (tensión) en la dirección del eje 

analizado. 

Se considera negativa a aquélla con sentido entrante hacia el centro del 

cuerpo esforzado (compresión) en la dirección del eje analizado (figura 

2.1). 
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(,) 

asura 2.1 

b) 	Para las deformaciones: Se tienen deformaciones positivas cuando se 

incrementa la dimensión inicial de un cuerpo, medida en la dirección del 

eje en estudio. 

Se tienen deformaciones negativas cuando se disminuye la dimensión 

inicial de un cuerpo medida en la dirección del eje en estudio. 

Observese que: 

Fuerza positiva 	-4. 	Deformación positiva 

Fuerza negativa 	-ID 	Deformación negativa 

Esta convención en mecánica de suelos es contraria, puesto que la mayoría de las 

deformaciones que se presentan en los suelos son compresiones. 

Para estudiar el estado de deformación en los materiales cabe mencionar que se hará 

desde el punto de vista de análisis nidadal. 

Existen dos criterios de Deformación Unitaria: 

5 



	11, 

qb 	 

1.- Según Cauchy: (deformación común) 

Lf-Lo 
è  

este es el criterio más usado en la ingeniería (figura 2.2). 

%ara 2.2 

2.- Según Hencky: (deformación natural). 

Cal= 1 	Ln 

Relación Cauchy-Hencky. 

Lf 	 Lf 
ec = 	1 	; 	811  

si ea" — Lf  Lo 

sustituyendo (2.3) en 

e, = e" - 1 -• e" =e, + 1 

2.2 

2.3 
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_.___—•----•--. 

(7 
• 
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a 

-2 

-3 

por lo tanto: 

en = Une, + 1) 	 2.4 

rallando. 

2 	 6 	 8 	 10 	12 

Def. Unja. segun Cauchy (%) 

Fletara 2.3 

Se puede demostrar que si: 

Xr - X0 	Xf 
1" = ---L -  — ---Vo 1  

Yr - Yo 	yr . 
eq = —V-7—  — ---Y,, ' 

Zr - zo 	Zr ec, — 	 _ 
Zo 	"--L 1  

7 



Vr - Vo 	Vr 
ecv = —V.—  = —V., 1  

La deformación unitaria volumétrica desde el punto de vista de Cauchy (e„) es: 

e„ = e„ + e„ + e„ 	 2.5 

la ecuación anterior es válida cuando las deformaciones son pequeñas (e„, ky y e„ son 

menores al 1%). 

Con el criterio de Hencky: 

Vf 
eib = -w 

Xr + Yr + Zr 
eik — Ln y  + li,,,  + 7u  

por lo tanto: 

ell y  --= eili + eib, + em  

válida para una deformación grande o pequeña. 

11.2 ESTADO DE ESFUERZO. 

Si a un sistema como el mostrado en la figura 2.4 se le somete a las solicitaciones que 

se proponen, se deforma hasta cierto limite. Si el material del cuerpo se supone 

elástico, la deformación se estabiliza debido a que las fuerzas internas entran en juego 

y adquieren un valor capaz de equilibrar a las fuerzas externas. 
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Figura 2.5 
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Virara 2.4 

Si se hace un corte Imaginario en el sistema (Fig. 2.5), se obtiene el diagrama de 

cuerpo libre del subsistenta isquierdo.(Fig. 2.6). 



Pleura 2.4 

donde: 

Y, 	es la fuerza que equilibra a las fuerzas externas. 

1, 	es el versor (vector unitario normal a un plano) del plano é. 

Dividiendo la fuerza IP entre el área transversal (8) del corte (figura 2.6) obtiene un 

esfuerzo medio definido como: 

gm = Y- A 

Considerando ahora una fracción de área menor al plano de corte y alrededor del 

punto "o" (figura 2.7). 

lo 



Figura 2.7 

Se define al vector esfuerzo g actuando en el punto "o" sobre el plano é, de la 

siguiente manera: 

1 = lim 11= a  ilit j'A 
4A-4 

El versor por ser unitario se define por sus cosenos directores (figura 2.8). 

Ti -12  Nal + Ilyi + 114  

Figura 2.8 
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en donde: 

il, = i cosa 

iiy  = Ti cosa 

ja, = ii cosy 

a, 8, y, son los ángulos directores, que como se sabe, siempre cumplirán lo siguiente: 

n„? + nniz  + niki  = 1 	 2.8 

El vector esfuerzo (figura 2.9) se puede expresar como: 

..... 	al» 	 .~. 	 .... 

s = Id + sd +s,1  

Figura 3.9 

En algunos casos particulares la dirección de S y ii coinciden (figura 2.10). 
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Figura 2.11 

Tomando como referencia el sistema propuesto anteriormente (fig. 2.10) se tiene que: 

= 417,„ + 	+ 

Con base en lo anterior se define lo siguiente: 

Para el esfuerzo Normal: 

= In, = 	ii111 
AA -4,  O 

Para el esfuerzo Cortante: 

	

= Hm 	a  

	

AA, 	
AA 

-. O 	Y 

Finalmente en el punto "o" se tienen a los esfuerzos como se muestran en la figura 

2.11. 

hif 
AA>. 
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Vigra 2.11 

De modo que el vector esfuerzo también se puede expresar en este caso como: 

= '"Frzi 
	 2.10 

El esfuerzo depende de la dirección en la que se mide. 

11.2.1 NATURALEZA TENSORIAL DEL ESFUERZO. 

FUNCION ~roan DE VARIABLE VECTORIAL. 

No se puede hablar solamente de esfuerzo en un punto del material, sino que debemos 

especificar el plano al que esta asociado dicho esfuerzo. 

= F (T) 

en donde: 

S, 	es el vector esfuerzo 

14 



F, 	es una fuerza 

ii, 	es en versor 

Esta ecuación se puede hacer equivalente en el espacio con las tres ecuaciones 

algebraicas siguientes: 

S, = au  n, + au  ny  + al, n, 

S, 14 oil  n, + au  ny  + az, n, 

S, = an  n, + an  ny  + an  n, 

o en notación niatricial 

r

S, . 
l 

mil 	a,3 	a,3 	
— 

A 

ka mo m33 	ny  

a3, 	a33 	m33 	ma 

 

 

Para interpretar a los componentes de la matriz coeficiente se hará coincidir a ri 

sucesivamente con los ejes coordenados del sistema de referencia. 

Haciendo coincidir a A con el eje X tenemos: 

Ii = i + Oi  + Oh 

S, = a,,, 

S, = aati  

S. = 531k 
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por lo tanto: 

S = S„, + Syi  + Sd, 

S = an, + 	+ a3111  

S = faj igyi + 

por lo tanto 

an 

a31 Tiq 

= 

Ahora haciendo coincidir n con los ejes Y y Z de igual manera se tendrá: 

al3 = tu 

a33 = lay 

de acuerdo con lo cual 

en forma simplificada: 

an  

S, 

Sy  

= Tyg  

el vector § será: 

OI  

7 vi 

T. 

1,0, 

• y 

T,, 

lica  

1 ra 

113  

a33 = 

n, 

nY  

ni  

= rri 
	

2.12 
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donde 	es el Tensor Esfuerzo. 

Con 3 planos ortogonales se puede formar un cubo, si el cubo se hace diferencial, se 

tendrá la representación en el espacio de los esfuerzos en un punto orientados con 

respecto a los ejes de referencia X, Y, Z. 

U.2.2 DEFINICION DE LAS CARAS POSITIVAS EN UN CURO DIFERENCIAL. 

Se definirán caras positivas de un cubo diferencial a aquéllas por donde salen los ejes 

del sistema de referencia, si se situára su origen en el centro del cubo (figura 2.12). 

Figura 2.12 

CONVENCION DE SIGNOS PARA ESFUERZOS NORMALES Y CORTANTES. 

Se define como esfuerzo positivo, a aquél que actuando en cara positiva, se presenta 

con el mismo sentido que el de su eje paralelo de referencia (figura 2.13). 
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by 
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ay 

Figura /13 

11.2.3 ANALLSIS DEL EQUILIBRIO DEL CUBO DUIEMENCIAL. 

Caras positivas: 

ligera 2.14 
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Caras negativas: 

Ylprix 2.15 

Las condiciones de equilibrio son: 

EF, = O 
	

M, = O 

E Fy  = O 
	

E My  = O 

E F, = O 
	

E M, = O 

Este análisis se hace suponiendo que el origen del sistema X, Y, Z está en el centro del 

cubo. 

Haciendo entonces: 

E F, = O 

( ty, +117-' dz ) dxdy + ( 	+ -ala- dy ) dxdz + ( 	
ax dx ) dydz az 	 ay  

- 0, dxdydz - ry, dzdxdy - r„ dxdydz - og dxdydz = O 

19 



finalmente se tiene la ecuación 3 de equilibrio: 

de ar ar pi= o 
áay 	az 2.13 

Ahora, haciendo: 

E M, = O 

	

dydzdx + ir  -ar---- ~y& 	ry„ dxdzdy - 	ay  dydzdz 1/1----  O 

Pero considerando que: 

" = 	= O, por ser cantidades muy pequeñas, 

Entonces la ecuación anterior nos queda de la siguiente manera: 

	

'su 	dzdydz - Ty„ dxdydz = O 

Por lo tanto 

= 7y, 
	 2.14 

Y esta es la ecuación 6 de equilibrio. 

De igual manera pero haciendo la E M, = O y E F, = O, así como la E M, = O y E F, 
= O; se obtienen las ecuaciones 1, 2 y 4, 5 de equilibrio que a continuación se 
presentan: 

Ecuación 1 de equilibrio. 

ae, 	ar.„, 	, 
ax 	az 	ay 	" 2.15 

20 



Ecuación 2 de equilibrio. 

Off,  4.  , ate,, 4.  _Art._ _ o  
ay 	ax 	az 

Ecuación 4 de equilibrio. 

2.14 

TTI = T'Y 
	 2.17 

Ecuación 5 de equilibrio. 

2.111 

U.2.4 DETERMINACION DE LAS CONIPONFMTILS NORMAL Y TANGENCIAL 

DEL VECTOR ESFUERZO EN UN PLANO a DEFINIDO POR G. 

Para determinar dkbo componente se realizarán los siguientes pasos: 

1.- Obtención del tensor [Tj 

2.- Obtención del versor Tri en el plano de analisis a. 

3.- Se operan matrkialmente [Ti y ii para obtener el vector esfuerzo: 

g = ffl Ti 

4.- Para obtener el valor del esfuerzo normal se efectua el producto punto entre 
g y ii: 

• = S .Ta = 1411 = [Si Ifil 

1 
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5.- 	El vector esfuerzo normal se obtiene como sigue: 
V = e (ii) 

é.- 	El valor de 1 se obtiene por medio del teorema de Pitágoras: 
r=± InSji- 03  

r= ±0111 + iSyl z + iSai i- it  

7.- 	El vector esfuerzo cortante se obtiene: 

Ñ=7+O 

7=i-O 

O.- 	Se verifica la ortogonalidad de í y 7, sabiendo que debe cumplirse que el 
producto punto de a y 7 debe ser igual a O. 

7.7=o 

Ejemplo Ilustrativo: 

Para el siguiente cubo diferencial mostrado y el vector propuesto normal a é, obtenga 

el esfuerzo normal y el esfuerzo cortante. 

kpo. Vector normal a a 

y = 3i + 4j + 5k 

22 



Paso 1: 

Siguiendo la forma de (TI tenemos: 

	

-5 	-10 	15- 

T = -10 	30 	7 	kPa 
15 	7 	10 

Paso 2: 

3, + 4, + 5, 	3 	4 - Tv-f- 	 +  5  ,po 
_,

w k 

por lo tanto 

" w 3 = 	+ 4  •  

	

Sj2 	yjf J 	k 

Paso 3. 

§- = 

-5 

-10 

15 

-10 

30 

7 

5~  

7 

10 

1/5N,T2 -1 

4/5N/2 

1/./2 

- 
4 

-r 
25 

j + 
24.6 

Paso 4. 

4 	25 	24.6 	 . 	4 	1 e = 	+ 2—j + 	111 	. 	5 3  4  	+ 	+ --kl 

6 , 
-r• o --5- 	10+ 12.3 = 23.5 kPa. 

o = 23.5 kPa 

23 



Paso 5. 

ir= 23.5 xf-5--3-1+   542  J+-72.-ki 

Por lo tanto 

—e  _ ___14.1 —1+1-   w_.8 i  + 	_23.5 k  

Paso 6. 

f = ±i{' R421 3  + 41 3  + I 24.6  1 1 - 23.51 

1 = 8.41 kPa 

Paso 7. 

7  . / 4 71._ i .4.  22.5 i 4.  _RT.24.6 ki  - 1  14.1 i+  ..R2_111.8 i+  _RT23.5 ki  

i= 1 y.1 h  + _4.6.2 j  + ___41.1 k  

Paso 8 

-1-14. . /11* i+18.8 
j+

23.5 ki .[10.1 	i +6.2 
j+

1.1 
------- 	-7 	*--J kl  

14" = - 71.205 + 58.28 + 12.925 = O 

1 

24 



11.2.5 ESFUEZZOS PIUNCU'ALES. 

Los esfuerzos principales actúan en planos donde no existen esfuerzos cortantes y a los 
planos donde estos actúan se les llama principales. 

Para cualquier estado de esfuerzos en el espacio, deben existir 3 esfuerzos principales 
de modo que siempre se debe cumplir la siguiente condición: 

" 2 415 Z 13 2.19 

En donde: 

el, 	es el Esfuerzo Principal mayor. 

fa, 	es el Esfuerzo Principal intermedio. 

4,31 	es el Esfuerzo Principal menor. 

En el plano principal é se debe cumplir que: 

	6 

Figura 2.14 

25 



= ii 	 2.20 

donde: 

a) A, tiene dimensión de esfuerzo por que Ft es adimensional. 

b) A, es un parámetro por determinar, llamado valor característico. 

111.2á CALCULO DE ESFUERZOS PRINCIPALES Y VERSORES ASOCIADOS. 

La forma aliebraka de la ecuación 2.20 es: 

Sx = n„ 

Sy = A ny  

Sz = A n„ 

pero sabiendo que : 

2.21 

Ecuaciones de Cauchy: 

SX 

Sy = 

e, 
Yrs 

T,y  Taz  n„ 

2.22 
SZ Tu  ny  Cra  n, 

Sx 1„13,, + 7,,,yny 	+ ?un. 
Sy n Y Y 	+ TYing 	 2.23 
SZ fUni 101; aanz 

26 
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De las ecuaciones 2.20 y 2.23 se tiene: 

A ny  

r

Á  n

ni 

= 

	

[gin' 	+ 

	

vy,n, 	+ 

	

Tul% 	+ 

	

o„n„ 	+ 	vun, 

	

a n 	+ 

	

Y Y 	vy,n, 

	

Ton, 	+ 	ihn, 

2.24 

si se iguala a O 

(ff„ -A) n, + r„ ny + 7a, n, = O 2.25 

riy  n, + (oy  - )4) uy + ny  ni  = O 2.26 

1„,n,+ 7 . y, ny  + (a, - ),) n, = O 2.27 

Mediante este sistema de ecuaciones se pretende determinar a los versores 

característicos de los planos principales, aunque haciendo uso solamente de las 

ecuaciones 2.25, 2.26 y 2.27 se llega a la solución trivial, donde: 

n, = O ; ny  = O ; n, = O 

Esta solución no es admisible ya que se debe cumplir con: 

n,2  + ny2  + n,2  = 1 

Si la solución no trivial existe, se puede obtener la ecuación característica, por medio 

de un teorema de sistemas de ecuaciones lineales y homogéneas, cuya ecuación 

característica es: 

A3  - 11  Á2  + 12  )4 - 13  =0 

en donde: 

ID 	es el Primer Invariante (lineal). 

27 



es el Segundo Invariante (cuadrático). 

es el Tercer Invariante (cúbico). 

i„ 1, 4, se obtienen a partir del tensor In de la siguiente forma: 

11  = e, + «, + a, = al  + 4/2  + ei  

13  = detr, 

71,7  1„ 

 

+ det fe, 	+ dele, 

/u  e, 	13,2 " 

   

13  = det (TI 

Instrucciones: 

1.- Las soluciones de la ecuación característica son los esfuerzos principales, en 

orden aleatorio. 

2.- Para identificar a los esfuerzos principales se les acomoda de modo que 

cumplan la siguiente condición. 

al 1 14 1 03 

3.- Llevando sucesivamente cada esfuerzo principal a las ecuaciones 2.29, 2.26, 

2.27, eligiendo dos de estas ecuaciones y considerando además que: 

n„2  + ny2  + n,2  = 1 

Se determinan los versores característicos respectivos, los cuales se acomodan de 

modo que se tenga un sistema de referencia principal derecho como se muestra a 

continuación. 

28 
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az It. 

Figura 2.17 

• 

Ejemplo Ilustrativo: 

Obtener la Ecuación característica, Esfuerzos principales, Versores principales, del 

Tensor (TI. 

6 -3 0 

T = -3 60 MPa 

0 0 

8 

 

1)  Obtención de los tres invariantes. 

1,= 6 + 6 + 8 = 20 MPa 

11  = 27 + 48 + 48 = 123 MPa' 

13  = 216 MPa' 

2)  Obtención de la ecuación característica. 

X - 20 X' + 123 X - 216 = 0 

29 



resolviendo 

= 8 	13 = 9 	13 = 3 

y sabiendo que: 

ji 	1/3 	13 	9 > 8 > 3 

por lo tanto los Esfuerzos Principales son: 

ea  = 9 MPa 	= 8 MPa e, = 3 MPa 

Obtención de ni. 

Si e, = y = 8 MPa, entonces: 

(6 - 9) n, + (-3) n, + O n, = O 	-3n„ - 3n, + On, = O 

(-3) n„ + (6-9) + + On, = O -.e 	-3n, - 3ny  + On, = 0 

O n„ + O ny  + (6-9) n, = O 	 On, + Ony  - 3n„ = O 

resolviendo las ecuaciones 

n, = O 	n, 	ny  

sustituyendo en n12  + ny' + n,2  = O 

(- ny)2  + (ny)2  + O = 1 

resolviendo 

n = 
	1 

30 



por lo tanto 
t 	t 

Ti 1 = ± vi ± 72,1 + Ok 

Obtención de iin. 

(64) n, - 3ny  + On, = O -• 	-2n, - 3ny  + 0„, = O 
-3 n, + (6-O)n, + On, =0 -• 	-3n, - 2n, + On, = O 
On, + On, + (8-11)n, = O -• 

	
On, + Ony  + On, = O 

resolviendo el sistema 
n, = ± 1 

por lo tanto 

in  = 01 = Oj ± k 

Obtención de Voi. 

(6-3)n„ - 3 ny  + O n, = O -, 
-3n, + (6.3) ny + 014 = O 

On, + Ony  + (8-3) n, = 0 -• 

resolviendo el sistema 

3 n, - 3ny  + On, = O 
-3n, + 3ny  + On, = O 
On, + On, + 5n, = O 

n, = 0 n, = n, 

sustituyendo en la ecuación de cosenos directores 

(n,)2  + (N)2  = 1 

31 



resolviendo 

por lo tanto 

Revisando la ortogonalidad: 

± 

. 1 , 	1 
rho x 721 -721 ok 

• = o 
ñu  . jou = O 
lo • 	- 	+ 

Graficando los resultados anteriores. 

fisura 2.11 

H.3 	SOLUCION GRATICA DE OTTO MOR*. 

Otto Mohr generó el plano coordenado (m), con lo cual quedó establecida la 
correspondencia entre versores que pasan por el punto P en estudio, con el punto 

R(o,v) de dicho plano (figura 2.19). 

32 
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W.--..-......... ......... 1 il 

Fimo as PIIMIt 

3 

nora 2.1v 

Procedimiento del trazo del Circulo de Mohr (figura 2.20). 

1.- Se elige una escala adecuada. 

2.- Se define la región de Molar, ubicando las posiciones de oi, qi, y o,. 

3.- Se localizan los centros de los círculos mediante las siguientes fórmulas: 

o: ?o3 03  Ci - 	 9 
 2 	2 	" C - 	al 4"  (13  ' c 012   *3 2  

4.- Se trazan los círculos correspondientes mediante sus respectivos radios: 

R— °i o, , R  .,... 01  - 03  it  _ qi  " 03  ii  
2 	" 	2 ; 3  — 2 
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Figura 2.» 

5.- 	Se obtienen los esfuerzos o y r realizando los siguientes pasos: 

a) Se trazan rectas paralelas al eje de los esfuerzos cortantes, en el lado positivo 

de éstos y que pasen por e, y a,. 

b) A partir de la recta anterior que pasa por a, se traza una recta (a-a'), que 

con la primera forme un ángulo a, teniendo ambas como vertice a al, (a = 

angcos nx). 

30 
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c) Se produce en forma similar pero ahora a partir de la recta que pasa por Il3 

trazando una recta (b-b') que con la anterior forme un ángulo y, teniendo 

ambas como vértice a e3,(v = angcos n1). 

d) Haciendo centro en C1 , se traza un arco de circulo que pase por los puntos 

donde la recta (a-a') intersecta a los círculos que no son n,„ = O. 

e) Haciendo centro en C3, se traza un arco de círculo que pase por los puntos 

donde la recta (b-b') intersecta a los círculos que no son n, = O. 

Las intersecciones de los arcos anteriores de los puntos (d) y (e) definen los dos 

posibles puntos que son la solución buscada R1  (o + I) y R3 (a - r). 

Estos puntos representan a los esfuerzos a y r actuantes en el plano cuyo versor es ii. 

Ejemplo Ilustrativo: 

Dado el tensor In y el versor que define al plano 6, obtenga gráficamente por medio 

del círculo de Mohr los valores de o y 1 actuante en el plano propuesto. 

5.5 O O 
1 	1 O 	1.5 	O MPa 	=1 + —2 j + —2  k 

0 	0 	-1.5 

T= 

35 



Solución: 
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11.3.1 Método para diÑjar d drado de bldir, a partir de un temar dado, 

cumpliendo 1 siguientes mediciones: 

= O 
	

fy  11„ 	ó 	ey =a,. 

e, 

1.- 	Dado el tensor 	111 = 
T„ fa  

2.- 	Se utiliza una escala adecuada. 

3.- 	Se localizan los puntos correspondientes a los valores de e, y e, sobre el eje e. 

4.- 	Se ubica el valor del esfuerzo cortante en líneas perpendiculares al eje e y que 

pasen por e, y e,, aplicando las siguientes reglas: 

a) Asociado el cortante a o, (7,„), se traza con signo cambiado al que tiene en 

el (TI. 

b) Asociado a o, (Tu), se traza con su mismo signo. 

5.- 	Definidos los puntos: 

leo -(7u)11 y Ego TJ 

se unen con una línea recta. Al punto donde esta línea corta al eje u, se toma 
como centro y como diámetro a la distancia entre los puntos definidos. 
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Figura 2.21 

Ejemplo ilustrativo: 

Dibuje el círculo que corresponde al Tensor (1.1 dado: 

	

1.10 	-40 

ITI = 

	

-40 	110 
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Solución: 

113.2 Métalo del Pah MI. 

Este método fue propuesto por el Dr. Dagoberto de la Serna. Ver figura 2.22. 

Procedimiento: 

1.- Dibuje el círculo a partir del tensor principal. 

2.- Donde el círculo cruza a a se ubican al  y I»  pudiendo conocer su valor. 

3.- En este método el polo siempre se ubica en el punto que representa a a3. 

Este punto será el origen de los sistenas de referencia derecho. 

i 
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4.- En este método siempre se aloja la dirección del esfuerzo principal mayor (I) 
sobre el eje e y con el mismo sentido. 

5.- Perpendicular al eje o y teniendo como origen al polo, siempre se aloja la 
dirección del esfuerzo principal menor (III) con sentido contrario al eje 7. 

6.- Se une la coordenadas (e„ - ya) con una línea recta al polo, esta línea nos 
representa la dirección del eje x, sin definir su sentido. 

7.- Se traza otra línea que pase por el polo y se une con la coordenada (•„ Tu) esta 
línea representa al eje Z aunque todavía no se tenga sentido. 

8.- Se definen los sentidos de los ejes XZ de modo que se forme un sistema derecho 
y centrando con los primeros cuadrantes del sistema en uso. 

9.- Si se quieren obtener • y 7 con su signo correcto y para cualquier plano 
propuesto, basta con orientar al versor ñ a partir del polo, en la misma forma 
del cuadrado diferencial, con la única condición de que cruce el círculo. Lo 
anterior permite definir cual de los dos versores Ii, que definen al plano se 
eligen. 

10.- El punto que resulta de la intersección del versor II con el círculo nos indican 
o y 7 buscados y con su signo correcto. 

40 



c. 
cag 

ame 

kPa = 
40 5 

Eir 

Figura 2.22 

Ejemplo Ilustrativo: 

Obtenga o y v en el plano propuesto (é) y para el elemento mostrado: 

GO 

40  

í 

40 
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11.4 TENSORES ESSERICO Y DESVIADOS. 

El tensor esfuerzo se puede descomponer en sus partes esférica y desviadora. 

r  i, 
r,„ 	

I" 	T. 

T = a 

Se puede escribir: 

[TI = ITJ + 

42 
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Cal = I3+.4 + I] 

43 

donde: 

ILI = Tensor esférico 

IT11 = Tensor desviador 

donde: 

O 	0 

CU = 
ro«, 

0,c, O 
O 	O 

y denominando a e«, como Esfuerzo octaédrko. 

li 

2.23 Ilimra 
zer— 

El plano octaédrico esta definido por iguales cosenos directores. 

Sea el versor 7 = á i + lj + k que representa al plano octaédrico. 

Si sabemos que: 

S = 

	

[el 	O 	 O 

	

O 	oh 	O 

	

O 	0 	 oh 

1/N/3-.  

1/./3 

1/./3 
_ 

= 

0i/0} 

e3/./3 

13/N/3 
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g + 03 + 03 
aoct — 	3 

11  
Ood 3. 

11.5 TEORIA DE LA ELASTICIDAD. 

Es importante mencionar y demostrar los parámetros de la elasticidad lineal o de 

Hooke. 

11.5.1 Módulo de Yogas. 

E = Módulo de Young. 

E= -1 e 

u = E, Ec. constitutiva de la 
elasticidad lineal. 

FIgura 2.24 

11.5.2 Módulo de Pablo!. 

En un experimento de tensión en una probeta, se observa que: 

(En análisis plano). 
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¿ «s, 
1-4 
r -- - - -1 	r 

I 

F 

Pligura 215 

e, = Deformación unitaria longitudinal. 

e, = Deformación unitaria transversal. 

El módulo de Poisson se define como: 

Y= 
- e, 

e, 

donde: 

v, 	siempre es positiva. 

i 

1 

1 	 
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I 

U.5.3 Módulo de rigidez a la tordóa (ate plano). 

46 
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Retara 2.24 

e, AL  _  Lf - Lo _ Lf 
I 

. 
lo 	

Lo 	Lo  

I 

para cortante puro se tiene que: 

Del círculo de Mohr: 



floars 2.27 

De aquí se puede decir que si: 

el  = el  + re3  

.1 ,+ ei —_ 	a, 11  
E 

Pero por lo anterior se puede escribir: 

r 	r 
el= T + vl--  

De la figura 2.26 se deduce lo siguiente: 

u,  = W +to + Ay = az + 1132  + 28,1„ + uy 

2.28 
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por tener deformaciones pequeñas se desprecia el último término, así que: 

Lf2  .-- 2112  + 2Bá. = 2112  (1 + 4t) 

Y 
U = 1/12111  (1+,1„/11)1 = ./2 1 J11 + ñ,/al 

pero 

Loe = 2113  -1,  Lo = ‘12112  

recordando que: 

II -1 = 4 a 41 +41.191  1 — Al + Ajan -1 el " To 	./2 11  

por lo tanto 

es = W1+4,81 - 1  

De la fórmula del binomio para exponente n: 

(a+ b)" = e+ nan-lb .4. n (n-1) a u n2  ,2  

2.,. 	• • • etc• 

pero despreciando desde el tercer término: 

Al+0,,/81 = (1) u' + 1/2 (1)" "1:t = 1 + 1/2- 
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así que: 

e, = 1 + 1/2 42  4 

el  = 1/2 ',I;  

igualando las ecuaciones 2.28 y 2.29 

á 	r I/2 --s• - - (I + 0 

á 	r 
-E 1 = 1 =  20+0 

por lo que 

donde se definirá G como: 

de modo que: 

donde: 

G, 	es el módulo de rigidez a la torsión. 

como y es adimensional G tiene dimensiones de esfuerzo. 

1 
Y - 	E  

1(1-:-C•r) 

1 
= G  

3.29 

49 



0.5.4 Médula de Comprealbilidad Volumétrica. 

Recordando que para deformaciones pequeñas se acepta que: 

e, = e, + e, + 8, 

y que en análisis tridimensional se acepta para esfuerzos y deformaciones triaziales 

que: 

e, = - fr, - '<ay  + fá] 

e, = —É  le, - §.(1, + u,)] 

I 
e, = -E Iff. - bs(e. + uy)] 

por lo tanto se obtiene que: 

I hl + e + e - Me + e + e )] ey = --É-  .-. 	y 	a 	ir 	e 

1 e, = -E [(1- 2v) (e. + ey  + o,)1 

sabiendo que: 

0 al = 
5 

+ 
1 

+ 4 
03 
 - 

01 
 +3 

 2 4"  03  _ 3 li  
.7  

se tiene que: 

o„ + $7, + e, = 3 o,, 

SO 



sustituyendo este termino en la fórmula de e, 

e, = 	- 2v) 3 o«, 
3 (1 -20 e 

E 

s,= _r_dy 

en donde: 

k, 	es el módulo de compresibilidad volumétrica (Sulk modulus). 

finalmente la deformación volumétrica unitaria queda de la sizuknte manera: 

= 
 1171  

obsérvese que si se tiene un material con r no 0.5, implica que k debe ser ( infinito) 
y por lo tanto: 

e, = O 

esto quiere decir que para un suelo con una variación volumétrka nula se tiene que: 
Y= 0.5 

SI 



MODELOS REOLOGICOS. 

También llamados modelos de relación esfuerzo-deformación, deformación-tiempo. 

Se ha dicho con anterioridad que todo cuerpo cargado se deforma; también se ha 

establecido que los cuerpos tienen ciertas características internas o de estado de 

agregación que originan que al deformarse se comporten de ciertas maneras típicas. 

A continuación se exponen algunos casos de comportamiento típicos y muy 

significativos para propósitos posteriores; se considera como sistema mecánico, a un 

cuerpo material real al que como acción se le aplica una fuerza. 

SI el material es sólido, el efecto se mide en términos de la deformación total 

producida por la faena. 

Si el material es fluido, el efecto correspondiente se medirá en una cierta rapidez de 

Sujo (velocidad de deformación). 

0.4.1 RELACION LINEAL. 

En este modelo, el efecto es directamente proporcional a la fuerza, con dos 

modalidades: 

0.4.1.1 Reapueata Nasal elástica. 

Su efecto físico que ejemplificaremos con la acción de un resorte helicoidal (figura 

2.28). 
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Figura 2.2fl 

Este modelo corresponde a un "sólido elástico"; k es la constante elástica del resorte 
expresada como fuerza por unidad de deformación total. 

U.6.1.1 Roepseeta Misil 'lema. 

Su efecto físico lo podemos ejemplificar con un amortiguador hidráulico lineal (figura 
2.29). 

Donde', es el coeficiente de viscosidad expresado como fuerza por unidad de rapidez 
de la deformación total. 

U.6.I.3 Itoepanta vieweldedea (Modelo de Mueren). 

Su efecto físico se ejemplifica con un resorte y un amortiguador "en serie" (figura 
2.30). 
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SS 

Figura 2.32 

11.4.1.4 Itespiwita vieco-elástica (Modelo de Vela». 

Se puede ejemplificar con un resorte y un amortiguador "en paralelo" (figura 2.31). 

Mesara 2.31 

1114.1.5 Respersta lineal «Lindar. 

Que se puede ejemplificar como sigue (figura 2.32). 



La diferencia fundamental entre los modelos 1, 2, 3, 4 y 5, estriba en que, in Mes, 

los efectos dependen de la historia de la carga, o sea que para diferentes funciones de 

carga F(t), se producen diferentes funciones de deformación e(t). 

El efecto de flujo es la respuesta de deformación total dependiendo del tiempo, para 

una carga constante. 

El efecto de relajación es la respuesta de carga pendiente del tiempo para una 

deformación total constante. 

En el modelo de Maxwell, el resorte responde instantáneamente a una aplicación o 

supresión repentina de la carga, en tanto que el amortiguador responde (fluye) 

lentamente con el tiempo. 

Por otra parte, para una deformación total constante, la fuerza decrece (se relaja) 

exponencialmente caracterizando el factor n/k la rapidez de decrecimiento. 

El modelo lineal estándar tiene una respuesta elástica instantánea seguida por un flujo 
o relación exponencial. 

• 

Gráficamente, los distintos comportamientos se pueden visualizar como sigue: 
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a) Si cargamos: 

MODELO 1W MAXWELL 

MODO LO In MAS WILL 

7111141* 

E 

TI I 1,410 

Miura 2.33 
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400E140 DE VOIGT 

Tle1410 

Fletara 2.34 

SS 



MODELO LINEAL ESTÁNDAR 

M.1311.0 Up.SIAL 
GONTAM 

?Nen IP. 

ve e eir; 

Elvira 2.33 
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b) Si deformamos 

MODELO DE MAXWELL 

  

MoDEL o ve mAxwes.t. 

 

111114Po 

1 	 

  

  

Momo 

Figura 2.34 
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MODELO DE VOIGT 

MODELO Di VOIST 

TIMPO 

1 

1 	 

1 

TliMPo 

Figura 2.37 

61 



MODELO LINEAL IFSTANDAR 

MODULO L »Num 
361"4.1DAIll 

1111MOO 

Figura 2.38 
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Los modelos anteriores, formados a base de resortes y amortiguadores son lineales, 

es decir, las deformaciones totales son proporcionales a las fuerzas. En realidad, las 

cosas no son así de simples; la modelización puede llegar a ser muy complicada. Si 

introducimos el elemento fricción podemos llegar a representaciones más apegadas a 

casos reales. 

114.2 RELACION NO LINEAL. 

04.2.1 Respuesta de Media (lItmleis de Catilerab). 

Se puede ejemplificar con un bloque en reposo sobre una superficie áspera la cual se 

le aplica una fuerza creciente (figura 2.39). 

Virara 2.39 

Sabemos por la teoría de la fricción que el cuerpo no se moverá hasta que la fuerza 

sea lo suficientemente grande para vencer la resistencia debida a la fricción estática. 
La relación fuerza desplazamiento es: 

e = O si F F, 

ea*OalF>E, 
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Siendo F. el valor límite de F antes de que se produzca el movimiento (figura 2.40). 

Fi 

h 

e 
Figura 2.40 

Entendemos por deformación irrecuperable aquélla deformación que permanece 

después de ser removido el esfuerzo que la produjo. 

Si combinamos este tipo de elementos con resortes y amortiguadores obtendremos 

respuestas no lineales. 

11.6.2.2 Requinta parcialmente elástica y parcialmente irrecuperable. 

La respuesta será lineal cuando la fuerza en el resorte alcance el valor k y el bloque 

comience a deslizarse sin que aumente la fuerza. Si la carga se suprime el resorte se 

contrae pero el sistema no regresa a su posición original y conserva una deformación 

permanente (figura 2.42). 

11.6.2.3 Rapsoda se lineal ea general. 

Hay muchas maneras de combinar elementos de fricción con amortiguadores y 

resortes; estos nos darán respuestas muy diversas, por ejemplo (figuras 2.41 y 2.42). 
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figura 2.41 
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Figura 2.42 
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II.7 IILSTEKESIS Y FATIGA. 

La influencia del endurecimiento por alargamiento en frío o endurecimiento por 

esforzamiento, que consiste en cargar el material inicialmente más allá del esfuerzo 

de fluencia, modifica la relación esfuerzo deformación subsecuente. Por ejemplo, si 

una probeta es esforzada más allá del límite de fluencia, figura 2.44, hasta el punto 

II, descargada entonces hasta C y vuelta a cargar, la resistencia a la fluencia aumenta 

de un valor en A hasta uno en D. Como consecuencia entonces de varios actos de 

descarga y carga, incrementarán la resistencia a la fluencia. Al cargar hasta S, 

descargar a C y volver a cargar a D, una cierta cantidad de energía de deformación 

es disipada en forma de calor producido por la fricción interna. Esta energía que se 

desprende queda representada por el área sombreada en la figura 2.43. 

La pérdida de energía de deformación se conoce como histéresis mecánica y el 

diagrama de la figura se conoce como rizo de histéresis (bucle o loop). 

Al descargar hasta C, hay una deformación elástica C', recuperable representada por 

CG y una deformación permanente ei, = OC. O sea, que para cualquier punto sobre 

el diagrama esfuerzo deformación, la deformación puede ser considerada como 

formada por dos partes; una elástica y una irrecuperable. 

Hay algunos efectos posteriores que modifican la relación esfuerzo deformación. Esto 

es, si en el rango elástico una carga es aplicada súbitamente se produce una 

deformación instantánea e, (figura 2.44). Luego, con una carga constante, resulta una 

deformación residual durante un tiempo t. 
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Figura 2.43 
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Figura 2.44 

La deformación e, varía con el logaritmo del tiempo; más aún, la deformación e, es 
igual a un número constante de veces la deformación total ea, donde: 

en  = e, + ei 

Se considera que un material tiene una cierta resistencia para una carga dada; 
sometiendo a este mismo material a cargas cíclicas menores que su resistencia, puede 
llegar a fallar después de un cierto número de ciclos de carga y descarga. Al 
fenómeno consistente en la falla de un material sujeto a ciclos de carga y descarga se 
le conoce como fatiga. 
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CAPITULO III 

ELEMENTOS DE MECANICA DE LOS SUELOS. 

111L1 EL SUELO Y LA MECANICA DE SUELOS. 

El recuerdo de la persona que utilizó por primera vez el suelo como un material de 

construcción se encuentra perdido en la antigüedad. Por años, el arte de la ingeniería 

de suelos estuvo basado únicamente en la experiencia transmitida y adquirida de 

generación a generación. Con el crecimiento de la ciencia y la tecnología, la necesidad 

por mejorar y hacer más económicos los diseños estructurales y los procedimientos 

constructivos fue una meta primordial. Esto condujo a un estudio detallado de la 

naturaleza y propiedades del suelo relacionadas con la ingeniería durante los primeros 

años del siglo XX. La publicación de Erdbaumechanik por Karl Terzaghi en 1925, 

fue el punto de partida de la moderna mecánica de suelos, en esta obra se presentaron 

los principios fundamentales de la mecánica de suelos en los cuales muchos de los 
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estudios avanzados se encuentra basados. 

Desde un punto de vista ingenieríl, el suelo es definido como un agregado no 

cementado de partículas de mineral y materia orgánica en descomposición (partículas 

sólidas) junto con el líquido y/o gas que ocupan los espacios vacíos entre las partículas 

sólidas. 

También al suelo se le define como el material formado por partículas minerales 

(producto de la descomposición y/o desintegración de las rocas) y vacíos (que pueden 

o no estar ocupados por agua). El suelo es usado como un material de construcción en 

varias obras de ingeniería civil y soporta estructuras con diferentes tipos de 

cimentaciones. Por ello, la ingeniería civil debe estudiar las propiedades del suelo como 

son: su origen, la distribución granulométrica, capacidad para drenar agua, 

compresibilidad, resistencia al corte, capacidad de carga, etc. 

La mecánica de suelos es la rama de la ciencia que estudia las propiedades físicas del 

suelo y el comportamiento de las masas de suelo sujetas a varios tipos de fuerzas. 

El término de ingeniería geotécnica está definido como la ciencia y práctica de la parte 

de la ingeniería civil que involucra los materiales naturales localizados cerca de la 

superficie de la tierra. En un sentido general, esto incluye la aplicación de los 

principios fundamentales de la mecánica de suelos y la mecánica de rocas a problemas 

enfocados al diseño de cimentaciones. 

111.2 ESTRUCTURAS DE LOS SUELOS. 

Se define como estructura de un suelo a la ubicación, arreglo y orientación de sus 

partículas minerales. También se define como el arreglo geométrico de las partículas 

de suelo con respecto a otras. Entre los muchos factores que afectan la estructura de 

un suelo están la forma y tamaño de las partículas, y la composición del agua según 

el tamaño de las mismas, los suelos pueden ser divididos según el tamaño de sus 
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partículas en dos grandes grupos: suelo grueso y suelo fino. 

Las partículas del suelo se disponen siempre en forma organizada, siguiendo algunas 

leyes (Os y según la acción de fuerzas naturales susceptibles de análisis. En suelos 

formados por partículas relativamente grandes (gravas y arenas) las fuerzas que 

intervienen para formar la estructura son bastante bien conocidas y sus efectos son 

relativamente simples de calificar; por éllo, prácticamente no hay discusión respecto 
al mecanismo de estructuración que, por otra parte, es verificable a simple vista. Por 

el contrario, en los suelos formados por partículas muy pequeñas (limos y arcillas), las 

fuerzas que intervienen en los procesos de estructuración son de un carácter mucho 

más complejo y las estructuras resultantes son sólo parcialmente verificables por 

métodos indirectos, relativamente complicados y algunos de ellos en etapa de 

desarrollo. 

Las formaciones estructurales más conocidas de los suelos son: 

ESTRUCTURA SIMPLE. 

Es aquélla producida cuando las fuerzas debidas al campo gravitacional terrestre son 

claramente predominantes en la disposición de las partículas; por lo tanto, es típica 

de suelos de partículas gruesas (gravas y arenas limpias) de masa comparativamente 
importante. Las partículas se disponen apoyándose directamente unas en otras y cada 

partícula posee varios puntos de apoyo (figura 3.1). 

iii•••••••••••••• *Ve ole•eiKe 4011.• sp:«41»:•.•: 
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Estado mós compacto 

Figura 3.1 
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Desde un punto de vista ingenieril, el comportamiento mecánico e hidráulico de un 

suelo de estructura simple, queda definido principalmente por dos características: la 

compacidad del manto y la orientación de sus partículas. El término Densidad o 

Compacidad Relativa es usado para indicar que tan suelto o denso está un material 

granular y se define como: 

Dr(%)  =  emax - ;el  (100) 
e1/110 - emin 

donde: 

Dr, 	es la densidad relativa, expresada en porcentaje 

ene*, es la relación de vacíos del suelo in situ 

e., es la relación de vacíos de la condición más suelta 

er„,„ es la relación de vacíos en la condición más compacta 

El rango de valores de Dr puede variar desde un valor mínimo de cero para un suelo 

muy suelto, a un máximo de 1 para un suelo compacto. Con base en la densidad 

relativa los depósitos de materiales granulares se pueden clasificar de la siguiente 
manera: 

Densidad Relativa 
(%) 

Descripción del depósito 
de suelo 

0 - 15 Muy suelto 
15 - 20 Suelto 
SO - 70 Medio 
70 - 85 Denso 

85 - 100 Muy denso 

Valores de la compacidad relativa superiores al SO% suelen considerarse de un suelo 

compacto y este valor se menciona frecuentemente como límite de seguridad razonable 
en problemas prácticos, tales como cimentaciones en suelos gruesos, posibilidades de 
licuación en mantos de arena y limos no plásticos, etc. 

I 
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111.2.2 ESTIRUCTURA PANALOIDE. 

Esta estructura se considera típica en partículas de tamaño pequeño (0.002 mm de 

diámetro o algo menores) que se depositan en un medio continuo generalmente agua 

y en ocasiones aire. En estas partículas la gravitación ejerce un efecto que hace que 

tiendan a sedimentarse, pero dada su pequeña masa, otras fuerzas naturales pueden 

hacerse de magnitud comparable; concretamente, si la partícula antes de llegar al 

fondo del depósito toca a otra partícula ya depositada, la fuerza de adherencia 

desarrollada entre ambas puede neutralizar al peso, haciendo que la partícula quede 

tendida antes de completar su carrera pudiendo añadírsele otra partícula y así 

sucesivamente, y el conjunto de ellas podrá llegar a formar una celda con cantidad 

importante de vacíos a modo de panal (figura 3.2). 

Figura 3.2 

111.2.3 ESTIRUCTUItA FLOCULENTA. 

Cuando en el proceso de sedimentación dos partículas de diámetros menores a 0.02 

mm llegan a tocarse, se adhieren con fuerza y se sedimentan Juntas; así, otras 
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partículas pueden unirse al grupo formando un grumo con estructura similar a un 
panal. Cuando estos grumos llegan al fondo forman a su vez panales cuyas bóvedas 
no están ya formadas por partículas individuales, sino por lo grumos mencionados. El 
mecanismo anterior produce una estructura muy blanda y suelta, con gran volumen 
de vacíos llamada floculenta, a veces, panaloide de orden superior. 

Pipa 3.3 

10.2.4 ESTRUCTURA COMPUESTA. 

Se considera que las estructuras anteriores rara vez se presentan puras en la 
naturaleza, pues la sedimentación comprende partículas de todos los tamaños y tipos, 
para las que rigen las leyes de la naturaleza de modo diferente. En estas formaciones 
se dente un esqueleto constituido por los granos gruesos y por masas coloidales de 
Dáctilos que proporcionan nexo entre ellos (figura 3.4). 
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Figura 3.4 

111.2.8 ESTRUCTURA EN "CASTILLO DE NAIPES". 

Algunos investigadores han sugerido una interpretación diferente sobre la génesis de 
una estructura feculenta y la estructura resultante en sí. Según sus ideas la forma 

laminar típica de los minerales de arcilla es fundamental en la estructuración 
resultante para los suelos finos. Las mismas investigaciones han dado a luz que, si bien 

la partícula de suelo posee carga negativa, parece cierto que en sus aristas existe una 
concentración de carga positiva que hace que esa zona localizada se atraiga con la 

superficie de cualquier partícula vecina, formándose una estructura denominada como 

castillo de naipes o %culada característica de las arcillas. Es conveniente hacer notar 

que según estas hipótesis de estructuración estos tipos de suelos presentan un 

importante volumen de vacios (figura 3.5). 
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avara 3.5 

113.2.45 ESTRUCTURA DISPEILSA. 

Algunas investigaciones modernas han indicado que una hipótesis estructural del tipo 

"castillo de naipes", en la cual las partículas tienen contactos mutuos; si bien puede 

aceptarse como real en muchos casos, quizá no es la más estable en la que pudiera 

pensarse. 

Cualquier perturbación que puede existir como deformación por esfuerzo cortante, 

tiende en general a disminuir los ángulos entre las diferentes láminas de material. 

Conforme esto sucede actúan entre las partículas presiones osmóticas inversamente 

proporcionales al espaciamiento entre ellas. Las presiones osmóticas tienden a hacer 

que las partículas se separen y adopten una posición casi paralelas entre ellas (figura 

3.6). 
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El conjunto de estructuras descritas someramente para los suelos Anos no constituye 
una serie de posibilidades reales en la naturaleza, si no simplemente, son el fruto de 
las diferentes hipótesis que han formulado los distintos investigadores dedicados a estos 
estudios y que de alguna y otro manera, aunque con ciertas discrepancias son 
aceptadas actualmente. 

INCREMENTOS IW ESFUERZO EN LA MASA DE SUELO OCASIONADOS 
POR UNA CARGA REPARTIDA APLICADA EN LA SUPERFICIE. 

10.3.1 AREA RECTANGULAR UNIFORMEMENTE CARGADA. 

Las expresiones para determinar los esfuerzos normales verticales bajo la esquina de 
un rectángulo sometido a una carga uniforme "p" aplicada en la superficie (figura 
3.7), son las siguientes: 
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1.- Ecuación de Julio Dant),  Ríos: 

P 
^ =5 1(74-77- 	

1 	
A 

x y z 
 4. tan.'  z-LAY- 1  3.1 

2.- Ecuaciones de Dashkó y Kagin para w„ y ay, 

_ P  
2/1 	2  w+  31) 	A  tan z A + ti - 	(tan' - tan"' 12-1-) j 3.2 z 

z A 
- 2w 1 2 (yz + zz) A 	tan'' jT 	" 20 (tan-' 	tan' 	3.3 

donde A 	+ y2  + 0)13  

Figura 3.7 

ESTA TESIS 
SALIR DE LA iiióJá`liZA 
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111.3.2 CARGA TRIANGULAR. 

Se utilizan las fórmulas de Hamilton Gray. 

1.- No el punto A. 

P L 	zAL2+112+0) 	z  
ez" = —Sri I 1 	1.1+ zz 	N/(1143+zz) 

B , 	L  
• sen.  NA831.4Z+ 052+1472Z+0) 

P L 	z 	 3 
lin =1 -fa I 1  %AM + 22) (12 + £2)  ,(L2 + 	+ 

111.4 SOLUCION DE BOUSSINESQ. 

HIPOTESIS: 

A) 	Medio Semi-Infinito. 
E) 	Medio linealmente elástico (La relación e-e es lineal y se utiliza E y >). 
C) 	Medio Homogéneo. 
I)) 	Medio Isótropo. 

so 

2.- Bajo el punto C. 
3.4 

3.5 



E) 	Medio con desplazamientos pequeños. 

111.4.1 Carga Caeceatrada. 

Los Esfuerzos que en una sola carga vertical concentrada actuante en la superficie 

horizontal de un medio semi-infinito, induce en los puntos de cualquier carga vertical 

trazada en el medio, se calcularon en 1883 por Boussinesq (figura 3.9). 

Figura 3.9 

De la figura 3.9 se puede observar que: 

r= 1/(713  + y3) 	L= V(s3  + y3  + zl) 	L=  
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Si y, es la relación de Poisson. 

Los esfuerzos en el punto A pueden escribirse como: 

= 	41g: 	(1-21')  1,7"—kr,+z)+  1;:2 	I)  

P 	3y2a 	 - x2 	x2a 
e  = 	—tr— ("Y) 11-2-«—,+z)./.  1-77 II 

3P z3  
(r2  + z2) 

Nótese que las ecuaciones para encontrar los esfuerzos horizontales, son dependientes 
de la relación de Poisson. Sin embargo, la expresión para el esfuerzo normal vertical, 
es independiente de dicha relación y la expresión para calcular o, puede escribirse 
como sigue: 

P 3  	1 	
" = zTis. 	1/42  + 1 I  

Ahora, igualando 

1, _ 3 	1  

° 	2 ir 	(r/z)2  + 1 

se obtiene que: 

= P
ro 

En la Tabla 111.1, se presentan valores de P„. 

_3P z'_ 
=- 

3.6 

3.7 

3J 

912 

a2 
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III.4.2 	msnusuctork; DE ESFUERZOS CON CARGA LINEAL DE 

LONGITUD FINITA. 

*MI/ •11.1. 

A 

 

	• 
X 

tj 

Fletara 3.10 

en donde: 

P, 	es la unidad de fuerza, por unidad de longitud. 

El valor de o, en un punto "O" puede obtenerse de la manera siguiente: 

Z3 
do.— 3dP 

2w 	+ + y2)" 3.9 
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en donde: 

dP = P dy 

Integrando la ecuación 3.9 

= 1: —Vd 	+ x' + y1)5/2  

resulta lo siguiente: 

P 	y z' 	1 	 1 	2 
— 	21-711 4:i2) 410+0+ z1)(  xl+yz+z1  3.10 

Ahora, igualando 

— 
Z 

la ecuación 3.10 queda de la siguiente manera: 

Y n= -1  

P I 	 1 	
+ 
	2 

I' 	z 2W (1134-1),/(in'+W+1)(  mz+n2-4-1 	in -"Tr-)  

y se puede escribir así: 

a,= 

El valor de P. fue tabulado para diferentes valores de m y n por R.E. Fadum. (Figura 
3.11). 

Si se usa la gráfica propuesta, el sistema coordenado ortogonal de referencia debe 

escogerse de modo, que el eje Y sea paralelo a la carga lineal y el eje X normal a ella, 
por su extremo. 

SS 



, 	e 

• 

• ee 

ele 

eei 

• 

• 

• 

511 

el, 

• , 

e 

•• 

•„ 

•• 

1111111,:iiiiiii 
III IIIIII PAIIIIP.r." 
11111111M11111Iiiiiii • minipraimpoil 
111111111¿1/Mliemeiii 
111111F1/4111111111111 
11111914111111.111111fill 

ib  l rill11111 

1111‘1111110 

ViigiirAIMIN 

fi  1  lir  IIR  4 
siii marjzzoilial  1  
...mumwarao,giAggil .....aum, 4z4rAgAriimis miiiummut "risiimiglifiji¡ 
1111111111111KV ,111411105111P"Z:11;ii 	aipirulor AtRandamehem3rimi 

.1191.!11114•°"ye>15-012,1fir,:iii! 
e-17•-wagillUiír"-------1-- -:4-liarmsgLatIfial 

•
• 
	

e• di. .1111 

..1. ••11 
1, eI 

ei. 

GO 

a. 

ele 

ele 

ee 

eP 

ele 

Figura 3.11 

86 



III.4.3 	DISTRIZUCION DE ESFUERZOS RAJO EL CENTRO DE UNA 
SUPERFICIE CIRCULAR UNIFORMEMENTE CARGADA. 

El esfuerzo s„ en cualquier punto de la carga vertical bajada por el centro del círculo 
cargado puede obtenerse de la siguiente manera: 

De la figura 3.12 tenemos que: 

AA = Q 41º 40 

Figura 3.12 

por lo tanto : 

MI = lin die 40 	 3.11 

87 

I 



Sustituyendo 3.11 entre 3.9 se tiene que: 

3m 	z  
— 	 p die 2w W+z2)317  

Agrupando: 

	

3m 	 

	

do, = 2
sf 	((II+ zyZ 40 40 	 3.12 

Integrando 3.12 para toda la superficie, se tiene lo siguiente: 

3toz3  / 21 	f 	ede  or  = 2v de  
o 	

o (Qz +  00,2 

	

3v3 	1 2  1  
(2i) 1 	2 3 (ez+zz)au 1 o  

	

= 	I 	
1 
	 1 

3/2) 

1+(^1) 2  

Lo anterior puede escribirse de la siguiente manera: 

= 157 mo  

Los valores de tau  pueden tabularse en función de los correspondientes de r/i. En la 

tabla 111.2 se presenta la tabulación en cuestión. 
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d. Ir 	di rd 11* see 

Oh 
a* 	*/* 

eldgNM de Ilesselie** 
v..*** 

111_1p 
e — 

-011,33 
1 - • 31117 

IR 
7- 4 

e 

10 

15 

- 3743 
I - 534430 

sitas 

7070 

1— avino 
II 	I 
1: 

1.10 - 110.57 
1 -1371013 
1-0.70,., 
1-0.71004 
• -0.7177, 
0-117047 
1-0.77113 

-0.71073 
- 0.71070 

1-173571 

14* 
13 

7 

TABLA 111.2 
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111.5. 	SOLUCION DE WESTERGAARD. 

Westergaard propone esta solución para el caso de un suelo muy estratificado, como 

sería el caso de unos estratos de arcilla con pequeños estratos de arena intercalados. 

11" — 1W—  112+ (r/z)I" 
PIp 	1 	 3.15 

donde: 

P, 	es la carga uniformemente repartida 

es la relación de Poisson 

—1 
.1 1 - 2v 

r = 4712  + y2) 

IlLf 	FORMULAS PARA CALCULAR DEFORMACIONES ANGULARES. 

01.4.1 	Círculo Cargado: 

Ea un círculo de radio "R" sometido a una carga uniforme "P" en su superficie, el 

asentamiento bajo el centro está dado por la siguiente ecuación (Zeevaert 1973). 

8=  7,(1-v2)RP  
1e 

El giro del círculo ocasionado por un momento M vale, según Richart: 

3 (l 	M 
8 G 113  
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en donde: 

G, 	es el módulo de rigidez a la Torsión, y está dado por la siguiente expresión: 

E  
G — 2 (1 + y) 

Con estas expresiones, podemos conocer las rigideces lineal y angular de un cimiento 

de planta circular. 

La rigidez lineal se define como la carga vertical entre el asentamiento que produce: 

Q 	2 E R 
— (1 

Mientras que la rigidez angular se define como el cociente del momento entre el giro 

que produce: 

M —
8 G 113  

11 ,  O 	3 (1-0 

I11.4.2 Rectángulo Cargado. 

El radio de giro se obtiene con la siguiente expresión: 

R  = r  4I,  11/4 
w 

sustituyendo este valor en la siguiente fórmula: 

O— 
3 (1 - w) M 

8 G 113  

se obtiene el giro del rectángulo. 
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CAPITULO IV 

DEFORMACIONES EN SUELOS GRANULARES 

W.I ECUACION CONSTITUTIVA PARA SUELOS FRICCIONANTES. 

Existen dos tipos de deformaciones en los suelos: 

a) Deformaciones Instantáneas: Son las que se presentan inmediatamente 

después de que se aplica la carga o la descarga. 

b) Deformaciones Diferidas: Son las que se presentan a largo plazo después 
de que se aplica la carga o la descarga. 

En los suelos granulares sólo se presentan las deformaciones de tipo instantáneo. Ya que 

éstas dependen de la compacidad relativa (Dr) y de su estado de esfuerzos, no se puede 

utilizar una relación esfuerzo-deformación lineal para calcularlas, como lo propone la 

ley de Rooke. Por lo tanto se tiene que tomar en cuenta una relación esfuerzo-

deformación no lineal. 
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La compacidad relativa (Dr) cuya fórmula se presentó en el capítulo HI depende de la 

relación de vacíos en una relación inversa, es decir, al ser grande la relación de vacíos 

se disminuye su compacidad relativa, y al ser baja la relación de vacíos la compacidad 

relativa aumenta. 

En el primer caso, las partículas tienen mayor oportunidad al acomodamiento ya que 

tienen mayor espacio para moverse, y la fricción entre las partículas no es muy grande 

por lo tanto su rigidez es baja, en diferencia con el segundo caso; la rigidez de la masa 

de suelos aumenta. 

El estado de esfuerzos también influye en la deformabilidad ya que éste se produce por 

confinamiento (figura 4.1). 

irr."W"W<WA\w"\x/x\w"Nc4" 

Figura 4.1 
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Como se puede observar en la figura 4.1 el elemento de suelo se encuentra confinado por 

los tres esfuerzos axiales iii„ en  y o,. Ya que es difícil manejar para fines de cálculo este 

estado real del suelo, se puede representar como una presión de confinamiento P. y su 

valor es el del esfuerzo normal al plano octaédrico, o sea, el promedio de los tres 

esfuerzos principales. 

1 P„ --1 -y (gy + OH + Oil) 

La deformabilidad es inversamente proporcional a esta presión de confinamiento. Por 

estas causas, como se mencionó, se tiene que utilizar una relación esfuerzo-deformación 

no lineal del suelo, esto se intenta lograr creando una ecuación constitutiva donde 

intervengan las siguientes variables: incremento vertical de esfuerzo y presión de 

confinamiento. 

Esta ecuación debe tomar en cuenta dos aspectos: 

1) Que hay una relación directa entre deformación y esfuerzo, es decir, a 

mayor incremento de esfuerzo mayor deformación y viceversa. 

2) Que hay una relación inversa entre la deformación y la presión de 

confinamiento, es decir, a mayor P,,, menor deformación y viceversa. 

Entonces, considerando un elemento de suelo granular de espesor h„ sometido a una 

presión de confinamiento P., como lo muestra la figura 4.2, al darle un incremento de 

esfuerzo debido a una sobrecarga, la presión de confinamiento actuante se incrementa 
en un valor Ali,. 

P, = P. + AP, 	 4.1 
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rf,"w,"~<",<Acwv~v."\s~ 

P•• 

llora 4.2 

El valor AP, se toma como el incremento del esfuerzo normal al plano octaédrico, es 
decir, es igual al promedio de los incrementos de esfuerzos. Tomando e„ u„ y uy  como 

los incrementos de esfuerzos, se tiene que: 

1 O, = --s  (e, + u„ + ey) 
i 	t Al = 7  o, + -s  (o„ + o 

Para fines prácticos al puede escribirse de la siguiente forma: 

O, = b, o„ + b2  (e. + o),) 	 4.2 

en donde b, = b2  = 17 

Suponiendo el espesor h, del elemento de suelo lo suficientemente pequeño para que 
la relación del esfuerzo vertical al horizontal sea constante, se tiene que: 

9S 



o, 

	

a  = ...- 	 a, = a, y, 1 	Irg  

O 

	

as=ó   	 uy  --:: ai  y, 

sustituyendo las ecuaciones 4.3 en ecuación 4.2: 

O, = b, a, + 1,2  (a, o, + al  cf,) 

diP, = (1), + b, (a, + a1) j o, 

AP, = c o, 

en donde c = fb1  + bi  (a, + al)] 

sustituyendo 4.4 en 4.1 se tiene que: 

P, = Po  + c u, 

Con la expresión 4.5 podemos concluir que la presión de confinamiento no es constante 

y que tiene una relación directamente proporcional con el incremento de esfuerzo. 

Por otro lado se sabe que debido al incremento en o„ a, y y, el elemento h„ sufre una 

deformación vertical, ocasionada por un esfuerzo resultante o„ que está dado por: 

oc  = Os  • V Oy  - l'Ox  

fc  = 0,, - Y (0,, + 0y) 

donde y es la relación de Poisson. 

sustituyendo las ecuaciones 4.3 en la ecuación 4.6 se obtiene lo siguiente: 

4.3 

0.4 

4.3 

4.6 
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= 	(ai  <4+ a2  

o, = a, I 1 - v (a, +a2)] 

oc  = f 
	

4.7 

donde f = II-v (a, + a2)] 

La expresión 4.7 indica que el esfuerzo resultante es función directa del incremento 

de esfuerzo vertical. 

Teniendo las expresiones 4.5 y 4.7 se trata de obtener una relación esfuerzo 

deformación aplicable a los suelos. Esta relación se hace mediante una ecuación 

constitutiva en forma diferencial, dando incrementos diferenciales do„ do, y doy, como 
se muestra en la figura 0.3. 

zAs% "\x"v"\v~q,"\x~ 

Po_ 

no eiGy 

ckx
PGo 

Figura 4.3 
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Tomando en cuenta lo anterior se llega a la siguiente expresión: 

dh a,' M 	da, 

dh _ 	acr da,  
h 	(P. + APCY 

sustituyendo las ecuaciones 4.S y 4.7 en la 4.8: 

dh = M (foyd(fej  
(P. + c 

dh r" 1.1 da 
Ti = 	(Pa, + e ay 

En donde M, r, s son módulos a determinar del suelo. Por la dificultad que presenta 

la «nación 4.9 para integrarse, sobre todo si r y s no son enteros, se puede usar otra 

expresión similar que represente el mismo fenómeno, pero fácil de integrar. Tomando 

la consideración anterior se llego a: 

dh _ 	a,'''  
1(ar+ 1)3(13.+er(491 
	 4.10 

En la ecuación 4.10 se suprimió el módulo s por los módulos a y b), estos a su vez son 

parámetros que dependen del tipo de suelo y se definen más adelante. 

Sustituyendo la ecuación 4.7 en la 4.10, se tiene que: 

dh
— 	

(I' 	d (f o,)  
(a'+ b3(1:+cra„91 
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wdh 	
M 

lar 4. br ao:1:41,0,...,1 	 4.11 

Al variar el esfuerzo vertical de cero a a., el elemento de suelo disminuye su espesor h 

del valor inicial Iti, al valor h,, por lo tanto, para encontrar la deformación total del 

elemento debemos integrar la ecuación 4.11 de h, a hf  en el primer miembro y de cero 

a o, en el segundo miembro. 

Integrando la ecuación 4.11 directamente tenemos que: 

u = 	+ b3(Pa," + c`o,") 

u = a' + b,Pc." + b, erg,' 

du = b, c' r o," do, 

completando la diferencial 

dh _  M 	b, era," do,  

	

h 	b, c' r 	[a' + IMP." + craig] 

	

dh 	M 1' 	b, era,' da,  

	

b, cr r 	[a' + b,(1),,,' + croar)] 

M  

	

in h  " 	b, e' r in 	+ 	+ cro,')] 

Evaluando los límites y tomando en cuenta que In (a - b) = In 

In — 	In 

	

M r 	ar + b,(Pcor + ír,)  
h. 	c r 	 + b, 

M 1'  

	

a' + 	b,(P,„? + c'e,") 	h3rr r  In 	= In ( [ 	 1 a + b, Pc(f 
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M  

h. ar+ 	Pcor 
— 	I  a' + bi(Pcor +  cro,") 

	14c" r 

de la teoría de la elasticidad tenemos que: 

= 	- hf 

hf = 

dividiendo entre izo  

h,h 6 = 9.. 
ho 

si sabe que por Cauchy e = -- , entonces 

h, = 1 . e  

e = 1 - 
h., 

sustituyendo la ecuación 4.12 en la 4.13, se tiene que: 

m r 
a" + b3(1)„," + cra,') 	be' r 

e = 1 - ( [ 	 1 a, + b3  

Utilizando la ecuación 4.14 se observo que los resultados diferían un poco de realidad, 

por lo cual se introdujo un factor de Ajuste empírico f en donde: 

f  = e  apan 

donde 1)=, es la presión media de confinamiento, la cual vale: 
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-2-1  
Pan  = Pu, + AP, 

Pcm = P. 4' 
c o, 

2 4.15 

Este factor de ajuste empírico se introduce a la ecuación de la manera siguiente: 

Ni e  raPcm 

the' r 

a` + 1b3(Pcor + e 10  
e = 1 (1 	 } 	} a" + b3  Pcor 

si e = —E
o  entonces: h 

a = e l, 

por lo tanto: 	 ! 

siendo: 

Mi'  

Ó = (I H a' + b3(Pc9r 4" crear)  	) b¢' r I ) ho év + b3  P«: 
4.17 

6, 	La deformación vertical de un elemento de suelo de espesor no. 

M, 	Un módulo el cual mide la deformabilidad de la masa de suelo a medida que el 

material es más deformable el valor de M es mayor. 

r, 	El módulo de esfuerzo que toma en cuenta la influencia del esfuerzo vertical e,; 

al aumentar r se incrementa el efecto de a, sobre la deformación vertical. 

a, 	El módulo de confinamiento, siendo inversamente proporcional al confinamiento 

y directamente proporcional a la deformabilidad del material. 

a, 	Es un módulo que representa la resistencia al esfuerzo confinante de tensión de 

un suelo. Tiene un valor diferente de cero para aquellos materiales en que existe 
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un volumen inicial para presión de confinamiento nula, como ocurre en los suelos 

granulares con cierta cohesión o en los materiales cohesivos; para suelos 

puramente friccionantes a es igual a O. 

b3, 	Coeficiente empírico que toma en cuenta la influencia del esfuerzo de 

confinamiento. 

IV.2 ANALOGIA CON LA TEORIA DEL DR. EULALIO JUÁREZ IIADILLO. 

La Teoría de Compresibilidad del Dr. Juárez ladillo se basa en el comportamiento de 

los gases ideales en proceso isotérmico, es decir, a temperatura constante. Si V es el 

volumen de un gas sometido a una presión isotrópica o al variar cualquiera de las dos 
se tiene que: 

o . V = cte 	 4.18 

derivando la ecuación 4.18 

u .dV+ V . da = O 

dV
= 

 dar 4.19 

Tomando en cuenta que al variar el esfuerzo de o, a o, el volumen varía de V. a V, por 

lo tanto para encontrar el cambio de volumen integramos la ecuación 4.19 de V. a V en 
el primer miembro y de oc, a o en el segundo miembro. 

V 

In VI 	= - In o) ,„ 

o In —v = - In — V. 	a. 
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In V — = In (---)' 

V 	a., 
Vo — (Q) 

4.20 

La ecuación anterior muestra que cuando se duplica el esfuerzo el volumen se disminuye 

a la mitad, esta relación es propia de los gases y la ocasiona el exponente -1.0. En los 

suelos la ecuación 4.19 queda de la siguiente manera: 

dV 	da 
70  

Siendo y un coeficiente de proporcionalidad, que puede tener los siguientes valores: 

0 < 7 < 1 

Integrando la ecuación 4.21 y evaluando en los límites: 

a In V = -• In V. 	6„ 

v 
T-0 = (7;7)1  

En esta ecuación V. y a0  representan el volumen y el esfuerzo isotrópico en las 

condiciones iniciales. Haciendo una analogía con la ecuación 4.12. 

h _ 	ar + b3(P,..r + croar)  
+ b3  

4.21 

4.22 

m r  
b3cr r 

4.12 
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Los primeros miembros representan una deformación. En la ecuación 4.12 con una 
relación de alturas, y en la ecuación 4.22 con una relación de volúmenes. Los 

denominadores de los segundos miembros representan el confinamiento inicial. Sólo que 

en la ecuación 4.12 éste se afecta por los módulos a y b3. 

Los numeradores del segundo miembro representan el esfuerzo isotrópico final, sólo que 

en la Ecuación 4.12 está en función del incremento de esfuerzo vertical. Por último, los 

dos exponentes del segundo miembro son módulos que dependen del tipo de suelo. 

En la práctica resulta necesario determinar las propiedades de deformación mediante 

pruebas de campo o laboratorio. Para el caso de ensayes de laboratorio, el módulo no 

lineal de deformación M se obtiene a partir de pruebas triaxiales de deformación. 

Ilustremos este procedimiento con los siguientes resultados de una prueba triaxial de 

deformación: (Arena compacta con Dr = 80%). 

Etapa Predón de 

coallaandeato 

P.,' (1111/012) 

&Num 

~fiador 

tr, (kg/cros) 

Deformación 

imitarla 

a 

1 0.3 0,3705 0.00135 

2 0.4 0.494 0.00141 

3 0.5 0.6585 0.00158 

a ecuaclon 4.17 nespe amos M: 

M = 	 b3r log (1-e) 	
4.23 

(--)r exp (a Pm) 	+ b,  (Pa' + cragg)/(ar  + b31.51 

En la tabla IV.1 vemos que una arena compacta con Dr = 80% tiene un valor de 

r = 1.5 y un a = 0.27 cm2/kg. Además b, = b2  = 1/3 y b, = 1. 
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Sustituyendo valores en la ecuación 4.23 obtenemos. 

Etapa 
	

Pcm 	 M 

kg/cm 

1 0.36175 0.00151 

2 0.48233 0.00153 

3 0.60970 0.00152 

La magnitud de M para este suelo es el promedio de valores de las etapas de la prueba 

triaxial de deformación. Así en esta arena, M = 0.00152. 

TABLA IV.I 
VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE 

DEFORMACION EN SUELOS IFItICCIONANTES. 

mero NoMbil N No 
amo 

M r • 
ah% polillvo 

Muy ambo <0.2 <4 <20 >0.0147 1.1 < 10 111 

Suelto 0.2 - 0.4 4-10 20-40 1.00474.0036 1.7 1.114.21 

Medio compacto 0.4 - 0.6 10.30 40-120 0.0036-01024 1.11 11.224.24 

Compacto 0.6 - 0.0 
---- 1. 

3040 120-400 1.119244.0013 1.5 0.244.21 

Muy compacto >0.0 >50 >400 <0.0013 1.41 >0.27 

Caelkieute Adicimiski bi  = b, ® 1/3 y bi  .. 1.0 
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.... 	..., 
TAIILAIV.2 

RELACION DE POISSON (ZEEVAERT 1973) 

TIPO DE SUELO RELACION DE 
POISSON 

I 

Polvo volcánico suelto 0.30 

Limos compactos, sedimentos eólicos finos, 
Sedimentos volcánicos senticompactos, 
Aluviones finos. 

0.30 a 0.25 

Arena, limos compactos, suelos aluviales, 
Sedimentos compactos bien graduados 0.25 

Arena con grava. Sedimentos aluviales compactos, 
cementados y bien graduados 0.25 

Ejemplo Ilustrativo 

Considérese el siguiente perfil 

0.tn 

   

   

Arcilla de alta plasticidad (CH) y = 2 Tim3  
2m 

    

    

Limo arenoso (MH), café claro 

N = 21 golpes 

4.6 m 

 

= 1.7 Tini 

  

Arena limosa (SM), café claro muy compacta 
N = 52 golpes 

5.9 m 	  

y = Tin? 

 

Arena limo-arcillosa, café claro compacta 	 y = 1.8 T/m' 
N = 38 golpes 

7.7 m 
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Calcular el asentamiento de una zapata de 3.9 m de ancho por 4.6 m de longitud 
desplantada a 2.6 m de profundidad, que transmite al terreno de cimentación una 

presión media de contacto de 15.6 T/m2. 

4.4 m 4 

1  

5.19n 

   

   

2401 

Cálculo de las presiones en el terreno (P.) 

Pm  

Pzu (2.0 m) 

Pu) (2.6 m) 

Par (16 m) 

Pso (4.6 ni) 

Pzu (5.25 m) 

Pzo (5.9 m) 

Pao (6.II ni) 

Pzo (7.7 ni) 

• h (y) 
• 2(2) = 4 T/m2  
• 4+0.6 (1.7) = T/m2  

5.02 + 1.0 (1.7) = 6.72 T/m2  
• 6.72 + 1.0 (1.7) = 8.42 T/m2  

8.42 + 0.65 (1.8) = 9.59 t/m2  
• 9.59 + 0.65 (1.8) = 10.76 T/m2  
• 10.76 + 0.9 (1.8) = 12.38 T/m2  
• 12.38 + 0.9 (1.8) = 14 t/m2  

A 

C 

Las presiones que utilizaremos para el cálculo son A, 8, y C ya que necesitamos la 
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presión a la mitad del estrato. 

Los coeficientes de presión (ko) que utilizaremos dadas las características del terreno son: 

Estrato 2.- Ko  = 0.5 

Estrato 3.- k0  = 0.5 

Estrato 4.- ko  = 0.6 

Cálculo de (P.).- 

Pco 
	 • 	P. (1/3 (1 + 2ko)) 

PcM3.11 m) 
	 6.72 (1/3(1+2 (0.5))) = 4.48 T/m2  

Peo (5.15 m) 
	• 	9.59 (1/3(1+ (+ 2(0.5))) = 6.39 T/m2  

Pco(4.10) 
	 12.38 (1/3(1+2(0.6))) = 9.08 TM' 

El cálculo de e„ ay, y e, lo realizaremos con las fórmulas vistas en el capítulo III. Para 

facilidad de cálculo realizaremos una tabla donde asentaremos todos los cálculos del 

procedimiento. Ver Tabla IV.3. 
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E II. 

(ni) 

1 

(Una') 

l', 

(Thai' 
Y. P. 

(Val') 
o. 

(TM?) 
47, 

(Van') 
e. 

(Va') 
a 

(ea) 

1 2 2 4 

2 1.6 1.7 6.72 0.5 4.48 7.733 7.46 15.45 1 
2 1 1.7 4.42 

3 0.65 1.8 9.59 4.5 6.39 2152 3.284 13.71 2.65 
3 0.65 11 10.74 
4 0.9 11 12.38 4.5 9.41 0.477 1.241 10.952 4.2 
4 0.9 1.8 14 

' 1 -.1411P•• nums" 
o Mb. r 

1 

A •• a 1 9. a 
(a) «Mr5 (.) 

0.0226 0.003 1.6 2 0.5 0.495 0.465 0.665 4.665 0.0080 

0.027 0.0013 1.4 1.3 0.245 0.239 0.482 4.155 9.691 0.0026 

0.0252 0.0017 1.5 1.8 0.00 0.113 0.397 11.951 11.25 0.0029 

4 
SUN 0.0141 

TABLAINT.3 
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CAPITULO V 

DEFORMACIONES EN SUELOS COHESIVOS. 

V.I 	DEFORMACIONES INSTANTANEAS. 

Al igual que en los suelos friccionantes se propone una ecuación constitutiva, la cual 

relacione la deformación directamente proporcional al esfuerzo resultante e 

inversamente proporcional a la presión efectiva de confinamiento. 

Se supone un elemento de suelo cohesivo totalmente saturado sometido a una presión 

de confinamiento P.' y a los incrementos de esfuerzos u„ ax  y ay  como lo muestra la 

figura 5.1. 

El espesor h0  es lo suficientemente pequeño para que la relación del esfuerzo 

horizontal al vertical sea constante, así tenemos que: 

al  = 
u, 

a,. a  = 2 	0,  
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1ho 

P se' 

5.2 

5.3 

111 

Figura 5.1 

despejando 0„ y o, 

U„ = a1U, 

Uy  = 020, 

La deformación instantánea del estrato es ocasionada por el esfuerzo resultante a, de 

los incrementos a„ a„ y ay. Este esfuerzo resultante está dado por: 

a, = a, - va, - ve, = u, - y (a. - ay) 

en donde y es la relación de Poisson, sustituyendo 5.1 en 5.2 tenemos que: 

a, = a. - v(aia, + alai) 

o, = [1 - v(a1  + a2)Ja, 

u. = fa, 



en donde: 

f = 11 - v(a, + a,)] 

Como se mencionó anteriormente se plantea una ecuación constitutiva donde se 

cumpla que la variación de h sea directamente proporcional a 10', en forma 

diferencial. 

Así se obtiene lo siguiente: 

sustituyendo 5.3 en 5.4 

haciendo operaciones 

dh _  - Mo," da,  
h 	ar + b3  (13,0')" 

dh _ - M (fa.)" f da, 
T 	+ b3  (1)" 

5.4 

dh _ - M riz,"*1  do, 
5.5 h 	ar + b, (1,9" 

Al variar el esfuerzo vertical de O a a, el elemento de suelo disminuye su espesor h del 

valor h. a k. Por lo tanto para encontrar la variación volumétrica se tiene que 

integrar la ecuación 5.5 de h. a h, el primer miembro, y de O a a, el segundo. 

Iht 

ho 

dh _ r„, 
h —J o  

M rg,"  
ar + b3  (101' 

I
hr dh _ 

.1 h. h 
m r 

1:  gil.' do, ar 	b3  (ip,01)r 

- m r 	a  r 
In h a" + b, (1.0')" 	rti) 
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hr  = e 
h. 

- Mfr 	tr." 
r r 	ar+b, (13,0 ), 

5.6 

De la teoría de la elasticidad se sabe que: 

= h. - hr  

por lo tanto: 

br  = h. - 

dividiendo todo entre ho  se tiene que: 

j 
h. 

sustituyendo 5.7 en 5.6 

5.7 

ozr 

ar  + b3 (Po:), 	1 
1 - 	=e 11„ 

despejando 6 

I
- m r 	oir 

r 	a' + b3(10')" 
= { 1 - e 	 ) ho 	 5.8 
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Por Cauchy se sabe que: 

por lo tanto: 

-
1

81 fr  
a' + b3(P.')r  

e = { 1 - e 	r } 

Cambiando el módulo de deformabilidad M por el módulo de rigidez A = 1/M las 

ecuaciones 5.8 y 5.9 quedan de la siguiente manera: 

_ r a, 
' A r 	a' + b3(P.')r 

e = { 1 - e 5.10 

por lo tanto: 

- r 	0:  
• A r 	a' + 1),(P.')" 

= ( 1 - e 
	

5.11 

en donde: 

P.', es la presión de confinamiento efectiva inicial y se calcula de la siguiente 

manera: 

P' — (1 + 2k.) a,'  .  3 

a, 	es la presión de confinamiento equivalente que le proporciona la cohesión al 

material (confinamiento intrínseco). 

b3, 	es el coeficiente empírico que mide la influencia el esfuerzo de confinamiento 

inicial efectivo. 

r, 	Coeficiente que toma en cuenta la influencia del esfuerzo vertical a,. 
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M, 	es el módulo de deformabilidad del suelo. 

A, 	es el módulo de rigidez del suelo. A = 1/M 

Para la Arcilla de la ciudad de México se obtienen los siguientes promedios estadísticos 

de propiedades de deformación: 

Defermadás r M A a 
u.' 

b3  II„ y 

Elasto plástica 1.15 0.0059 170 0.5 0.5 0.5 - 0.45 

Elástica 1.25 0.0037 270 0.5 0.5 0.5 0.45 

El módulo de rigidez A se puede calcular despejando la ecuación 5.11. 

A — [ 

 

ft eir 

da' + b3  (Pa')'] In (1-e) 

 

 

5.12 

Los parámetros que aparecen en la ecuación 5.12 se obtienen en la práctica con 
pruebas de compresión simple o compresión triaxial. 

Ejemplo Ilustrativo: 

20 m 	 4 

10/n 

1 

3.5 •TI 

4 	  
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Calcular la expansión que sufre un suelo al ser excavado 3.5 m de profundidad, la 

excavación tiene en planta 10 m x 20 m. 

Si la estratigrafía y propiedades del subsuelo son las siguientes; 

Estrato Profundidad 

O m 

Características 

Limo Areno-arcilloso 	y = 1.52 TM' 
1 c = 2.5 T/m2  w = 79.9% 

E. = 72.6 kg/cm2  E, = 51.4 kg/cm2  
G»IN  = 38.1 kg/cm2  

4.6 m 
2 Limo Arcilloso 

c = 2.0 T/m2  
-y = 1.14 T/m3  
w = 360.2% 

E. = 56.1 kg/cm2  E, = 34.9 
GOIN  = 38.1 kg/cm2  

7.8 ni 
3 Limo Arcilloso 

c = 1.5 T/m' 
y = 0.6 T/m3  
w = 470.4% 

E. = 50.5 kg/cm2  E, = 34.9 kg/cm2  
G»IN  35.8 kg/cm2  

9.6 m 
4 Arena Limosa 

N = 18 golpes 
y = 0.6 T/m3  
w = 64.1 % 

E. = 120 kg/cm2  E, = 85.1 kg/cm2  
GDEN  = 69.2 kg/cm2  

10.6 m 
5 Limo Arcilloso 

c = 2.0 T/m2  
y = 1.18 T/n? 
w = 270.5% 

E. = 51 kg/cm2  E, = 36.4 kg/an2  
Go" 30 kg/cm2  

11.4 m 

donde: 

w, 	es el contenido de agua, en %. 

y, 	es el peso volumétrico, en ton/m3  

c, 	es la cohesión determinada en prueba triaxial rapida, en ton/m2  
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E., 	es el módulo de rebote elástico, determinado en pruebas de compresión, en 

kg/cm' 

E„ 	es el módulo de elastoplástico, determinado en pruebas de compresión, en 

kg/cm2  

GmN, es el módulo de rigidez al cortante, determinado en el Péndulo de Torsión, en 

kg/cm2  

N, 	es el número de golpes. determinado en prueba de penetración estándar. 

Sabiendo que: 

1 
e= --E (oz - s' (ux + ov) ) 

é = e 110  

quita = v.y donde: V, Volumen excavado 

y, Peso volumétrico del suelo. 

qmsQ  = 3.5 x 1.52 

<IDEsQ = 5.32 Vi& 
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E 

(m) (T/m2) 

Y 

(m) 

a,'  

(T/m2) (T/m2) (m) 

5.316 

5.04 

4.17 

3.64 

3.32 

5.32 

5.32 

5.32 

5.32 

5.32 

10 

10 

10 

10 

10 

5 

5 

5 

5 

5 

0.55 

2.7 

5.21 

6.6 

7.5 

3.98 

1.73 

0.69 

0.17 

0.26 

ay  
(T/m2) 

e H„ 
(m) 

E Ec 
(T/m2  

a 
(m) 

3.455 
2.161 
1.5 

0.658 
0.772 

726 
561 
505 
1200 
510 

0.004675 
0.02209 

0.011741 
0.002861 
0.00456 

1.1 
3.2 
1.8 
1.0 
0.8 

0.3 
0.3 
0.4 
0.25 
0.4 

0.00425 
0.006903 
0.006523 
0.002861 
0.0057 

SUMA j 0.045927 

1 

2 

3 

4 

5 

1 
2 
3 
4 
5 



De la estratigrafía del ejemplo anterior, calcular el asentamiento que produce el 

edificio con un incremento neto de presión de 2 T/m2  

q 

(Tina') 
e, 

(T/m') 
es 

(T/m') 
e7 

(T/m') 

E, 

(T/m') 
, e 

• 

11. 

(ni) 
1. 

(T/m') 
Po. 

(1714 

2 1.99 1.49 1.29 514 0.3 0.0029 1.1 

2 1.19 0.65 0.1112 393 0.3 0.0035 3.2 

2 1.57 0.27 0.52 349 0.4 0.0036 1.0 

2 1.37 0.063 0.247 151 0.25 1 1.0117 1.216 

2 1.24 0.099 0.289 364 0.4 0.0024 0.0 
30  r 

M a e, el c 1 Pm 1. e O 

(T/I4 (m) 

0.002 
1.01112 

1.11036 

0.00312 1.6 0,04656 0.1106 0.409 0.943 1.918 0.5 0.022 0.0025 

1.11123 

1 
	SUMA 1.0156 

Allup  = 4.6 cm 

• = 1.6 cm 

• = 6.2 cm 

V.2 	DEFORMACIONES DIFERIDAS. 

Estas deformaciones toman en cuenta la variable tiempo. Un asentamiento puede en 

ocasiones durar años si la capa compresible es de gran espesor y de permeabilidad 

baja. El estudio de la velocidad con que se producen los asentamientos presenta una 

importancia práctica considerable. 

A un proceso de disminución de volumen que tenga lugar en un lapso de tiempo, 

provocado por un aumento de las cargas sobre el suelo, se le llama proceso de 
consolidación. 
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Normalmente en estos procesos la posición relativa de las partículas sólidas sobre un 
mismo plano horizontal permanece esencialmente igual, así, el movimiento de las 
partículas del suelo puede ocurrir sólo en dirección vertical; A este proceso se le llama 
Consolidación Unidireccional o Unidimensional. 

Sobre una curva representativa de la prueba del odómetro (Asentamiento - Logaritmo 

del tiempo) se pueden distinguir dos ramas sensiblemente rectilíneas cuyas 
prolongaciones se cortan en un punto A (figura 5.2). La rama de la izquierda (11C) 
representa lo que se llama CONSOLIDACION PRIMARIA, la resistencia ofrecida a 

la expulsión del agua sobrante es la única causa de este fenómeno. Por el contrario la 
rama de la derecha (CD) representa la CONSOLIDACION SECUNDARIA, más lenta, 

que parece ser el resultado de una reordenación progresiva de la estructura del 
terreno, unida a las deformaciones debidas a las capas absorbidas. Se trata de un flujo 
viscoso que aumenta el asentamiento en tanto se ejerce la sobrecarga, por lo tanto las 
arcillas se comportan como cuerpos visco-elásticos. 

Figura 5.2 
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°Miele 

PISTOLA 

Reser**. 

V.2.1 Commolidarida Primaria. 

La Consolidación primaria, como ya se mencionó, es un proceso de disminución de 

volumen debido a la expulsión de agua de los vacíos del suelo debido a una 

sobrecarga. Este proceso puede compararse con un modelo mecánico propuesto por 

Terzaghi, que es una modificación del modelo reológico de Kelvin. 

111•001T 

MOOS LO  
KR LV IN MORILLO 

T SNZASNI 

Figura 5.3 

El fluido es incompresible, así, cuando se aplica una carga P y el orificio está 

completamente cerrado, el resorte no se deforma nada y todo el incremento de presión 

lo toma el fluido. Pero si se permite que el fluido salga, habrá una transferencia 

gradual de la carga del fluido al resorte. 

Como existe una diferencia de presión igual a P/A, se genera el gradiente hidráulico 

necesario para que el fluido salga por el orificio, permitiendo la deformación del 

resorte, que tomará la carga de acuerdo con la ley de Hooke. La velocidad de 
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transferencia depende del tamaño del orificio y de la viscosidad del fluido. 

Ahora tomando varios cilindros comunicados, como se muestra en la figura 5.4, la 

distribución inicial de presiones del agua es lineal. No habrá tendencia a moverse en 

el fluido si se desprecia el peso propio de los pistones y resorte o si se considera que 

el dispositivo llegó al equilibrio en el comienzo del experimento. 

Si se aplica bruscamente una carga P al primer pistón, el fluido en primera instancia 

deberá soportarla totalmente, generándose en él una presión hidrostática en exceso, 

que se transmite con igual valor a cualquier profundidad. En ese momento no existe 

un gradiente hidráulico que produzca movimiento en el fluido, en un instante de 

tiempo después habrá diferencia de presiones en el primer orificio creando un 

gradiente hidráulico que produce un finjo en el fluido hacia afuera de la primera 

cámara, tan pronto como se inicia ese flujo, la presión en el fluido de la primera 

cámara disminuye, trasfiriéndose simultáneamente una parte de la carga al resorte. 

Esta reducción de presión en el fluido de la primera cámara causa, por diferencia con 

la segunda, un desnivel de presiones en el segundo orificio por lo cual el fluido tenderá 

a pasar de la segunda a la primera cámara. Como consecuencia, disminuye también 

la presión del fluido en la segunda cámara, transmitiéndose así la tendencia al flujo 

en las cámaras inferiores. El fin del proceso será el momento cuando la presión del 

fluido vuelva a la condición hidrostática estando la carga (P) totalmente soportada por 

los resortes. 

En cualquier instante (t) después de la aplicación de la carga (P), la distribución de 
presiones del fluido y los resortes (U y P respectivamente), es la que se indica con la 

línea quebrada que aparece en la figura 5.4. Si se considera el volumen de las 

cámaras muy pequeño y el número de ellas es muy grande, el modelo se acercará a 

la condición que prevalece en los suelos y la línea quebrada que representa la 

distribución de presión en un número pequeño de cámaras tenderá a convertirse en 

una curva continua a medida que el número de cámaras aumente. En el suelo, la 
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I' w h P/A 

estructuración de las partículas sólidas puede considerarse representada por los 

resortes del modelo, el agua intersticial libre por el fluido incompresible de las 

cámaras y los canalículos capilares por los orificios de los émbolos. 

Figura 5.4 

123 



I 
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En un proceso de 
consolidación unidiniensional, se tiene lo siguiente: 

Figura 5.5 

124 



La presión de poro en los puntos A, B, C y D son los siguientes: 

UA = U 

U» = UA 	dz = U + az  dz 

ue 	uA  . 212„.1 _ 	u  4. i  _ r  au dt  at 	dt =  

Up  = Ue dz 	 atu  dz = U + a  dt + 	dz + a2uz  dt d _ z 

	

dz au 	dtd 

entonces los gradientes hidráulicos (pérdida de carga por unidad de longitud) en los 

puntos A y 11 son: 

1 8U ' iA  = 
1.« az 

y. 	az  (u + au dz ) 

Aplicando la Ley de Darcy, la cantidad de agua que sale de la cara I y la que entra 

por la cara II, son las siguientes: 

au dV, = k 	dt A az 

dV„ = k. az 	az 
au  (U + — dz) dt A I 

  

Por lo tanto la cantidad de agua que sale del elemento es: 

AdV = dV, - dV„ 
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sustituyendo y haciendo operaciones, se tiene que: 

k azu 
ádV — 	 dzdt 

tiW az 

por otro lado, según Terzaghi, se sabe que: 

= áe Y In = v 1+e 

donde: 

a,, 	es el coeficiente de compresibilidad. 

m,, 
	es el coeficiente de variación volumétrica. 

por lo tanto: 

áe 	e 
m, - (1+e) Av' 

= 
dia' 

áv 

m, = 
áa' 

áv 
= m, 

áv = m, áe' v 	 5.14 

También se tiene, de la ecuación fundamental de mecánica de suelos que: 

áo = U + 

diferenciando la ecuación con respecto al tiempo, se obtiene lo siguiente: 
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dU + dto' = o 

dáo'= -dU 

tomando en cuenta la diferencia de presiones entre A y C (figura 5.5) 

dáo' =- audt 

diferenciando 5.14 y sustituyendo en 5.15 se obtiene lo siguiente: 

adV = m, (- al dt) dV at 

pero: 

dV= Adz 

por lo tanto: 

adV = m, ( u dt) Adz at 

donde: 

A, 	es el área transversal (A = 1) 

Ahora igualando 5.13 y 5.16, se tiene la siguiente expresión: 

dU _ k a2U 
at 	'y. ni, -737 

5.15 

5.16 
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donde: 

k, 	es el coeficiente de Permeabilidad del suelo 

es el peso específico del agua. 

De la expresión anterior se puede definir como Coeficiente de Consolidación C, a: 

k  C,  — 
 Y. ni, 

Se define como grado de consolidación o Porcentaje de Consolidación del suelo a una 
profundidad "z" y en un instante "t", a la relación entre la consolidación que ya ha 

tenido lugar a esa profundidad y a la consolidación total que ha de producirse bajo 
el incremento de carga impuesto. Se representa por U(%) y está dada por la siguiente 

ecuación: 

n= 
IJ (%) = 100 [1 E 	

(2n 1)2 	e 
n=0 

(20+1)2  are  T 
4 

1 

Cabe aclarar que "e" es la base de los logaritmos Neperianos, y "'I' es el factor 

tiempo y está dado por la siguiente ecuación. 

T = 	= C t 	k(1+e)  
*Y.,. 

A continuación se muestra una tabla que muestra la relación teórica U(%) - T. 
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RELACION ENTRE EL PORCENTAJE DE CONSOLIDACION Y EL FACTOR 
TIEMPO 

.... 
U(S) T 

0 0.000 
10 0.008 
15 0.018 
20 0.031 
25 0.049 
30 0.071 
35 0.096 
40 0.126 
45 0.159 
so 0.197 
55 0.238 
60 0.287 
65 0.342 
70 0.405 
75 0.477 
80 0.565 
85 0.684 
90 0.848 
95 1.127 
100 o, 

El asentamiento total debido a consolidación primaria, se deduce de la siguiente 
manera: 
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teniendo que: 

A • 

• 
VACI0111 

I 

4 

í 

Figura 5.6 

Donde die representa la disminución del espesor 1 + e 

Por la ley de Hooke sabemos que: 

4H 	ale e = 	= 
H 1+e 

por lo tanto 

die  OH= 	11 1+ e  

utilizando a, y m„ se obtiene lo siguiente: 

AH= 	 1+e  á? H = ni, á& H 
	

5.17 

Esta ecuación representa los asentamientos por consolidación debido a un incremento 

de esfuerzo efectivo Av'. 

En el estrato real también se admite que las deformaciones son proporcionales al 

grado de consolidación, así tenemos que: 
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AH 100 = U(%) 

S, = All U(%)  firo  

por lo tanto: 

= 	dlo' II  U(%)  

siendo S, el asentamiento ocurrido en un tiempo t. 

V.2.3 CONSOLIDACION SECUNDARIA 

En una curva de consolidación se pueden distinguir dos partes: la primaria (que es la 

estudiada bajo el título de consolidación unidimensional) y la secundaria, la cual será 

tratada a continuación. 

Podemos considerar que la consolidación primaria es un fenómeno de tipo 

hidrodinámica que implica la expulsión de agua. Si lo expresamos mediante una 

analogía física, ésta sería la Analogía Mecánica de Terzaghi. 

La consolidación secundaria, por su parte, es un fenómeno de tipo viscoso que se 

atribuye al agua que rodea a las partículas de arcilla. Se considera que, en un cierto 

momento, las partículas "resbalan" unas sobre otras (como si patinaran); debido a lo 

anterior, el suelo se sigue deformando aunque la mayor parte del agua ya haya salido 

de él. Cabe recalcar que, si bien es cierto que disminuye el volumen del suelo, la 

cantidad de agua que sale durante este fenómeno es muy poca, en comparación con 

la que se expulsa durante la consolidación primaria. 

Actualmente existen diferentes teorías para el cálculo de la consolidación secundaria, 

en este trabajo se tratará la del Dr. Zeevaert. 
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V.2.3.I Teoría de ',mere (19•4) de Consolidación Secundaria. 

Sea el siguiente modelo físico, formado por una Unidad de Kelvin y una Unidad de 

Zeevaert (figura 5.7). 

Observando la Unidad de Kelvin, vemos que está compuesta por un resorte y un 

amortiguador lineal, estando el resorte sujeto a la Ley de Hooke y el amortiguador a 

la Ley de Newton. 

    

UNIDAD 

KELVIN 

UNIDAD 

ZEILVAIENT 

   

   

   

    

Figura 5.7 

De la ley de Hooke tenemos que: 

e, = a, a, 	 5.18 
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donde: 

el, 	es la deformación unitaria. 

in, 	es el coeficiente de Proporcionalidad. 

el, 	es el esfuerzo en el resorte 

y por la Ley de Newton: ém  — dt — ill 1" 
dem 	 5.19 

donde: 

km, 	es la velocidad de deformación del amortiguador lineal. 

La Unidad de Kelvin es el modelo del émbolo que representa a la consolidación 

unidimensional de Terzaghi, siendo los sólidos del suelo representados por el resorte 

y el agua representada por el amortiguador lineal. 

Del equilibrio estático se deduce que: 

a = al 4" Ni 	 5.20 

De la deformación volumétrica se tiene que: 

e,' = el = €N1 	 5.21 

De la ecuaciones 5.18 y 5.19 se concluye lo siguiente: 

e, 
al 7-1 	Y 	°NI = ligo  1  al  

Sustituyendo en 5.20 se tiene que: 

a  ,_. El + kNi 
al 	($01 
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Por lo tanto: 

eh a = O, — et + /NI ai  

Cumpliendo la ecuación 5.21 se concluye que: 

O, 
kv: + —al eyt = ein il 

Integrando la ecuación 5,22 se llega a: 

01 
al  

e" = a al  (1 - e 	) 

Si se considera un número grande de unidades, la ecuación anterior queda: 

. 0, 
oil  

	

ey, = ot o (1 - E 1-1 e 	) 

En donde Ea, = a, representa la compresibilidad del suelo. 

Por otro lado, el grado de consolidación de la teoría de Terzaghi muestra que: 

2 e,, 	 M = m, u (1 - E — e-hm  ) 

C, t 	 (2m - 1)2  w2  donde T, = --r—, es el factor tiempo y M — 	4  

Ahora si comparamos las ecuaciones 5.23 y 5.24 se obtiene lo siguiente: 

a, 2 a = m....._= ..._ 
a M Y 

1_ m  e, 
al- 	112  

5.25 

Las ecuaciones 5.23 y 5.24 representan el mismo fenómeno y correlacionándolas con 

las equivalencias 5.25, se obtiene la deformación volumétrica representada por la 

unidad Keivin. 
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e„ = m, a F(T„) 

La Unidad de Zeevaert está constituida por un amortiguador lineal y por otro 

amortiguador no lineal. El amortiguador lineal está gobernado por la Ley de Newton 

y el no lineal, por la Ley de Zeevaert. 

Ley de Zeevaert: e, — 	a  (b+t) 

en donde: 

k„ 	es la velocidad de deformación. 

a y b, son coeficientes 

t, 	es el tiempo transcurrido desde el instante en que se aplica la carga al instante 

en que se mide la deformación. 

es el esfuerzo normal vertical. 

La Unidad de Zeevaert representa a la consolidación secundaria. 

Ahora consideraremos detalladamente el modelo de Zeevaert (figura 5.8). 

p 
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Al someter a la Unidad de Zeevaert al efecto de una carga P, se considera que dicha 

carga se distribuye entre el amortiguador lineal y el no lineal: 

P = P, + Pn  

Así pues, se tiene que: 

P P P = 2. + 11 
A A A 

y por ello: 

a = a, + en  

Por otra parte, considerando que la deformación unitaria en la Unidad de Zcevaert, 

es la misma en ambos amortiguadores, se cumple que: 

8 = e ,, = 8 „ • 

Ahora bien, considerando las velocidades de deformación, tenemos que: 

en = *2 un 	 5.26 

en donde: 

02 es la fluidez del agua viscosa del suelo, an  es el esfuerzo normal y in  es la velocidad 

de deformación en el amortiguador lineal. 

La velocidad de deformación en el amortiguador no lineal, por su parte, está 

gobernada por la Ley de Zeevaert: 

él — 	a  (b + t) (ii 
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Despejando los valores de a, y a, de las expresiones anteriores, tenemos que: 

1. en   7- — en 02  

b+t es  — a  é, 

Recordando que el esfuerzo en la Unidad de Zeevaert se reparte entre el amortiguador 

lineal y el amortiguador no lineal, de modo que: 

a = a, + a„ 

Substituyendo, se tiene que: 

a b+t de, 1 de = 	
a di ' is; iii 

u = I b+t +  1 , i-i-ide a 	7,-2 1  

de _ 	a 
dt 	b+t +  1 — a 	02  

Integrando y considerando que a es constante se tiene que: 

e = ao In — 

a 
b + I; + t  +C  
b + a 

ell; 

Considerando las condiciones iniciales, que indican que para un tiempo igual a cero 

la deformación es igual a cero, se tiene que: 

O = aa In = 

a 
b+0=  +O  4.  
b + a 	' — 

 

 

17 
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por lo tanto c = O, esto nos conduce a: 

e = aa In — 

a 
b + Z52.  + t  
b + a 

742.  

5.27 

Para encontrar el valor de b, se procede de la siguiente forma: 

Si sabemos que: 

1 
" = 02én y 	en  = e, = e 5.28 

y además, si 

   

•i 	ao n  =  
a (b+ — 2 + tj 

3.29 	i 

se concluye que: 

   

au a f, — 

  

  

02(b+ — 2 + tj 

Para un tiempo igual a cero, todo el esfuerzo normal lo toma el amortiguador lineal, 

es decir, para t = O, o. = a, por lo tanto: 

o = 
o Ab + 71;  I 

Lo cual sólo se cumple, si b = O 

Finalmente, la ecuación 5.27 queda: 

e = aa In = 

a 
ii + t 
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02 e = aa In 11+ — t 
a 

Ahora bien, dado que: 

In x = 2.31 logiox = 2.31 log x 

e = 2.31 slalom (1+ /-51- t I 

La expresión anterior es válida para una sola Unidad de Zeevaert, pero en el suelo se 

tiene un número muy grande de Unidades de Zeevaert. Por esa razón se trabaja con 

la siguiente expresión: 

e= 2.31 iia log 	j 

donde á es el promedio de todas las a del suelo. 

La expresión anterior se puede presentar de la manera siguiente: 

e = 2.31 á o. log { 1 4- 9-.14 , ( 
á 	oí 

Si hacemos que: 

y también: 

la ecuación queda como: 

a = 

2.31 á = m, 

O, 	2C, 
Y  

evp = ni, o log ( 1 + 4.62 	(C  	)) 
m,0, 11- 
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en la cual: 

t _ T, 

es el factor tiempo de consolidación primaria, y llamando a la relación: 

mi  = 
m, 

tenemos que: 

= m, a log ( 1+ *-1§1  121 
1 " 
T ) 

ti 

Esta ecuación representa la variación volumétrica durante el fenómeno de viscosidad 

intergranular. Consideramos 09, 02  y 01  como valores constantes para niveles de 

esfuerzos específicos y llamamos: 

evpl 

mi t, 

4.61 t = E  

Es la deformación viscoplástica, la cual corresponde a la consolidación 

secundaria. 

son función de las curvas de consolidación y se obtienen en el 

laboratorio. 

Los valores típicos para la arcilla de la ciudad de México, son aproximadamente: 

0.3 5 k 	0.4 

0.003 5 mt  5 0.004 (cm2/kg) 

Finalmente, la consolidación total (deformación total e) es la suma de la deformación 

elastoplástica en, (consolidación primaria) y la deformación viscoplástica 

consolidación secundaria). 
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8 = 8 4-  8 9 	TP 5.30 

De acuerdo con la ecuación anterior podemos escribir en forma adimensional: 

e 
my • 

=0 

donde: 

O = F(T,) + 0 log (1 + IT,) 

Esta ecuación representa el comportamiento deformación volumétrica-tiempo. 

Ahora bien, para trabajar en forma integral las consolidaciones primaria y secundaria 

se usará la expresión 5.30. 

Así pues en la Teoría de Terzaghi para la consolidación primaria se tiene que: 

AH = m, e 11, que corresponde al asentamiento total. 

S, = AH U = m, o 11 U, siendo S, el asentamiento, para un tiempo t y U el porcentaje 

de consolidación, que depende del factor tiempo "T". 

Esto se puede expresar en la siguiente forma: 

d.•  = m,ollU 	 5.31 

Por otra parte se sabe que: 

e,p  = ni,o log (1+ *T), que corresponde a la deformación viscoplástica según Zeevaert. 
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Ahora bien, dado que por definición: 

e,p  = d,„ 

por lo tanto: 

	

= 	a log (1+4 T)JH 
	

5.32 

Sumando los efectos elastoplásticos y viscoplástico tenemos que: 

	

¿letal = hl hep 8ip 	a H U + [m, a log (1+4 T)J H 

por lo tanto: 

é, = o 11 ((ni„ U) + 	log (1+4 T) J) 
	

5.33 

donde: 

T = (C, t)/ 11,,2  

Las ecuaciones 5.31, 5.32 y 5.33 son las que se emplean para el cálculo de 

asentamientos por consolidación primaria y secundaria. 
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Ejemplo Ilustrativo: 

Determinar el asentamiento a 2, 5 y 10 años, del edificio de la figura 5.9, debidos a 

la consolidación primaria y secundaria del estrato de arcilla de consistencia blanda 

sabiendo que q = 6 t/m2. 

10m 	 4 

10m 

3.S ol 

La estratigrafia del subsuelo es la siguiente: 

Arcilla medianamente compacta 

Estrato 1 

ihn• 

Arcilla de consistencia blanda 

m, = 0.0052 cm2/kg; 	" = 0.0048 cm'/kg 
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I = 0.46 	 C, = 2.7 x 10' an2/seg 	 Estrato 2 

In,  

Arena medianamente compacta 
Estrato 3 

SOLUCION: 

Empleando la teoría de Boussinesq se obtiene el esfuerzo normal a la mitad del estrato 

de arcilla. 

o, = 4.58 t/m2  = áp 

Si el tiempo es de 2 años, se debe convertir a segundos para hacerlo compatible con 

los coeficientes obtenidos en el laboratorio: 

t = 2 años 

t = 2 x 365 a 24 x 60 x 60 = 6.3072 x 107  seg 

obteniendo el factor tiempo: 

T = (C, t)/ (Kb = ((2.7 x 10-4) (6.3072 x 10') I/1502  

T = 0.757 
H,, es en centímetros 

Se tiene que, para T = 0.757 -• U = 0.872 

Además: 4.58 ton/m2  x 1000 kg/ton x 1 m2/10000 cm2  = 0.458 kg/cm2. 

I 
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Substituyendo en las ecuaciones 5.31, 5.32 y 5,33 tenemos: 

6,, = (0.0052) (0.458) (300) (0.872) 

6,9 = 0.623 cm 

6,, = (0.0048) (0.458) (300) log [1+0.46 (0,757)1 

6,, = 0.086 cm 

á, = (0.458)(300) (0.0052) (0.872) + 0.0048 log [1+0.46 (0.757)1) 

6, = 0.709 cm 

Procediendo de manera análoga se obtienen los hundimientos para 5 y 10 años. 

t 

abs 

t 

mundos 

T U 	_ 1, 
ca 

kr 
am 

4 
ta 

2 6.30x101  0.757 0.872 0.623 0.086 0.709 

5 1.60z101   1.892 1.000 0.714 0.179 0.893 

10 3.20x10' 3.784 1.000 0.714 0.289 1.003 

V.3 	DETEIMINACION DE PARAMETROS (111ETODOS DE AJUSTE). 

Del estudio del comportamiento esfuerzo-deformación-tiempo, se pueden reconocer dos 

casos típicos, para los cuales se debe determinar sus parámetros. 

Caso 1: 	Cuando la teoría de consolidación puede ser aplicada en conjunción con 

el fenómeno de viscosidad intergranular. Esta condición requiere, como 
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CON SOL IDA C ION 
PRIMARIA CON•OLIOAC ION 

CIRCUNDARLA 

lo asume la teoría de la consolidación, un material homogéneo. 

Caso 2: 	Cuando la consolidación se lleva a cabo rápidamente debido a las 

características de permeabilidad. La deformación elasto-plástica toma 

lugar tan rápidamente, como es aplicada el incremento de esfuerzo. Sin 

embargo, la saturación retrasa el fenómeno de viscosidad intergranular. 

V.3.1 CASO 1: 

En este caso se pueden encontrar dos tipos de curvas de consolidación. 

Para bajos niveles de esfuerzo, en la rama de recompresión en las curvas de 

compresibilidad, las curvas de consolidación muestran una línea recta en toda la parte 

de consolidación secundaria. (Ver figura 5.9). A estas curvas las llamamos TIPO 1. 

• areldrs PIN*• 

Nowa 5.11 
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Para altos niveles de esfuerzos, en la franja de recompresión en la curva de 

compresibilidad y cerca del esfuerzo crítico, las curvas de consolidación, presentan en 

la rama de consolidación secundaria, una configuración convexa y al pasar el tiempo 

se vuelve línea recta (Ver figura 5.10). A este tipo de curvas las llamaremos TIPO II. 

• 
	 fl 	 I og ( • ) 

CON•OLIDACION 
PRIMARIA 

Come101.10ACION 
illecuNDARia 

CONorieURACION RONvIIKA 

I , 
• 111•F ellen • 
I 	, 	1 

11•111411 	• 
I 	 I 

Figura 5.10 
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V.3.1.1 CURVA TIPO I. 

Graficando de la fórmula u = F(T,) + # log(1+ ay) se concluye que el valor límite 

de 4, para el cual las curvas muestran un comportamiento logarítmico recto después 

del punto de quiebra en la curva de consolidación es de 4 = 5, por lo tanto las curvas 

tipo I tendrán el siguiente comportamiento: 

fi = F(T,) + $ log (1+ ST,) 	 5.34 

En términos de 6 contra t, la ecuación teórica para las curvas de consolidación, de 

acuerdo con la ecuación 5.34, se puede escribir: 

á = 6, F (T,) + C, log (1 + 5T,) 	 5.35 

En el cual 6„ C, y el coeficiente de consolidación (C,), son determinados a cada nivel 

de esfuerzos e incrementos de presión (4P). 

Para encontrar los parámetros de las ecuaciones de las curvas TIPO 1: 

Primero determinamos el valor de C„ seleccionando dos puntos con valores grandes 

de t en la porción recta de la curva, y así: 

- a, = C, log t
i 
	 9.36 

Tomando un ciclo en la escala logarítmica por lo tanto Ct = ti/ti  = 1, por lo tanto C, 

= 62  - 61  el valor de 6, es determinado seleccionando un punto 8, inmediatamente 

después del punto de quiebra en la curva de consolidación sus coordenadas as, te, para 

los cuales se puede asumir que F(T,) = 1 y T, = 2, por lo tanto: 

as  = 6, + C, log (1+5.2) 	 5.37 
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por consiguiente: 

by = ad  • 1.04 C, 	 5.38 

El coeficiente de consolidación (C,) se encuentra de la intersección con la curva de 

compresión primaria a 8,12, por lo que T, = 0,2, de la ecuación 5.35, se obtiene que: 

ise  = r  é, + 0.3 C, 1 	 5.39 

En la curva de consolidación obtenemos el tse  para un an y con este dato obtenemos: 

0.2112  Cr — 

En el cual 2H es el espesor del espécimen al cual se le aplica el incremento de carga: 

Ejemplo Caso 1 Curva Tipo 1: 

De la figura 5.11 tenemos que: 

di  = 0.18 nun 

di  = 0.205 nun 

62  = 0.216 mm 

2H = 19.655 mm 

t. = 500 s 

ti  = 20000 s 

12  = 60000 s 

11 = 9.82775 nun 

Si sabemos que 

bi  - 8, = C, log 41. 
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por lo tanto 

I 

60000 (0.216 - 0.205) = C, log 0--2-w--00  

0.011 = 0.477 C, 

Ct  = 0.02305 

Ahora de: 

é, = 1,, - 1.04C, 

é, = 0.18 - 1.04 (0.02305) 

6, = 0.18 - 0.023972 

á, = 0.156023 mm 

1 aso = 7  8, + 0.3 C, 

850  = 0.5 (0.156023) + 0.3 (0.02305) 

6,0  = 0.084926 mm 

y de: 

por lo tanto: 

150  = 80 s 
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Ahora de: 

C — 0.2112 ,  
tso 

0.2(0.98275)2  
C — 	80 

C, = 2.4145 x 10' culi  

por lo tanto, la ecuación teórica queda de la siguiente manera: 

= (0.156023) F(T,) + (0.02305) log (1+ 5T,) 

V.3.1.2 CURVA TIPO 2. 

De la ecuación 5.35, se sabe que: 

= 6, F(T,) + Ci  log (1+ ST.) 

El valor C, es determinado como se describió previamente para las curvas Tipo 1, 

donde el comportamiento logarítmico llega a ser una línea recta. El valor de t es 

determinado seleccionando un punto U Junto después del punto de quiebra de la curva 

de consolidación, en donde T, = 1. Las coordenadas en este punto son 610 tb. Otro 
punto, en la porción recta, se selecciona para el máximo tiempo observado, con 

coordenadas 6,, t,. Nótese que el valor ¿ C,1112, representa un tiempo 7, por lo tanto: 

1 	C, 	112  
— = N Y E  vC  

El problema es encontrar el valor de 7 para la ecuación 5.41. 

3.41 
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Escribiendo la siguiente ecuación: 

6,, - dr  = C, log ;  +4. tta 	 5.42 

y despejando 7, tenemos que: 

e' t, - t. 5.43 

en la que 

1 - e• 

2.303 (de  - 6,)  
a— 	C, 5.44 

Con 6,12 obtenemos, en la curva de consolidación un tos  como primera aproximación 

para 50% de consolidación primaria, y calculamos C„ para un valor mejorado del 

coeficiente de consolidación, usamos la siguiente ecuación: 

1 6,„ = -1-- é, + C, log (1+0.2 —n' ) 7C,  

Con este valor se determina en la curva un nuevo t2s, con este nuevo tu, se recalculan 

C„ E y r; estos últimos valores, substituidos en la ecuación 5.45 nos da un nuevo yo. 
Repetimos el procedimiento hasta que C, y E no varíen demasiado, por lo tanto el 

valor obtenido de E, satisface la ecuación teórica 5.41. 

Ejemplo: Caso 1, curva Tipo 2,de la figura 5.12 tenemos que: 

és  = 0.1445 mm = 0.01445 cm 6, = 0.1825 mm = 0.01825 cm 

62 = 0.257 mm = 0.0257 cm 6, = 0.27 mm = 0.027 cm 
te  = 4 min = 240 seg. t, = 6000 seg 	t2  = 60000 seg 
te  = 90000 seg 	2H = 1.97 cm 
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2.303 (8, - 81) a= 	C, 

a = 0.0075 
2.303(0.01445 - 0.027)  _ 3.853  

Si  . 6i  = C, log t 
 --I ti  

000 (0.0257 - 0.01825) = C, log 6  60000  

C, = 0.0075 

— 
(e* ti) -ta  

1 - ee  

de 

de 

(e'3.153  90000) - 240 
7 = 	I - e'''" 

1 = 1704.261 seg 

IS, = 85  - C, log (1 + 9—) 

r 

240  6, = 0.01445 - 0.0075 log ( 1 + 1704.26  ) 

de 
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S, = 0.014021 cm 

Z--1 = 0.00701 cm 2 

por lo tanto 

ts. = 0.07 min = 4.2 seg 

entonces, si: 

0.2 112  C, — tso 

,r, 	0.2 (0.985)2  ...., — 	4.2  

C, = 0.0462 

por lo tanto 

4 
(0.985)2  ..., 

(1704.261) (0.0462) 

4 = 0.01232 cml/seg 

S = 6, F(T,) + C, log(1 + 4T,) 

aso = 0.00701 + (0.0075) log (1+ (0.01232) (0.2)) 

de 
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Asa  = 0.007018 cm 

por lo tanto como no hay variación, la ecuación queda: 

t  S = 0.014024 F(T,) + (0.0075) log (1 + 1704.261 ) 

V.3.2. 	CASO 2. 

En este caso la consolidación primaria toma lugar rápidamente debido a la expulsión 

de agua de la estructura semi-impermeable del suelo. 

El final de este fenómeno es registrado en el punto II como un rápido y suave punto 

de quiebra en la curva de consolidación, después del cual el fenómeno de viscosidad 

intergranular se presenta claramente, y puede ser interpretada por la ley vista 

anteriormente: 

C, log 	11 4. 7  
Is  

La determinación de C, y v, puede obtenerse de las pruebas de consolidación como lo 
muestra la figura 5.13 llamemos te  el tiempo en el cual toma lugar el cambio de 

curvatura en la curva de consolidación, para el cual podemos asumir que F(T,) = 1, 
por lo tanto: 

65 .74  b,' + b, " + C, log 1; + ti§ 
T, 

1 
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C, icre (f. + 1)/(f, + 1s) 
r 

\ 	Cr • (hz • ii)noillii//1) 

fé,  rip 
I— 	8, • 6«, 

' 	 - t 
 

-*-=•t\17.-'='4:C, loe O., • iN 117, 

• 8.. CLIda(1, + I)/ , tor 1>re  

/sol 	lo 	 la. I, ktC 

31%. 

Figura 5.13 

De la figura 5.13 podemos observar que el valor (6,' + 6,") se obtiene en un tiempo 

muy corto. 

Por lo tanto, para valores de t > t, se puede escribir sin error apreciable: 

= 458 C, log 	+ 7 

Los parámetros para estas condiciones son m„ C,p. Para determinar el valor de m, 
y r. se continúa la línea recta de la parte de consolidación secundaria y se intercepta 

con una línea horizontal que pasa a travéz del punto de quiebra mostrado en la 

curva de consolidación, obteniendo el valor de Ti. La línea recta tiene una pendiente 
de: 

-  6  =  2 I  

log t2  
t i  
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De la cual el valor de " es calculado. El espesor del espécimen al comienzo del 

incremento de esfuerzo do es 2H. Además, la deformación 6, en el punto de quiebra 

se asume que la deformación elasto-plástica toma lugar rápidamente después de la 

aplicación de la carga, debido a las características de permeabilidad del estrato, así 

que: 

m, _ 	a,  
211 (4a) 

del cual 

El parámetro if bajo condiciones de campo es calculado para el problema específico 

tomando en cuenta las condiciones de drenaje en los límites del estrato en la 

naturaleza. Para la mismas condiciones de drenaje en los límites tenemos que: 

71 - (211j2  

I, 711—r1j 

Cuando las condiciones de campo muestran drenaje por un solo lado: 

Ir .... Hl 

7, - (2/11)2  

El valor del coeficiente aparente de consolidación del fenómeno de viscosidad 
intergranular es: 

IV 

C" -= 4.62 	7, 
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Ejemplo Caso 2: De la figura 5.14 

61 = 0.075 mm = 0.0075 cm 	452 = 0.125 mm = 0.0125 cm; 
ti  10000 seg; t, = 60000 seg; 	6, =.011 mm = 0.0011 cm; 
2111 = 18.8627 mm = 1.88627 emir, = 1184) seg; áo = 0.2 kg/cm2  

10 
	 loe 

TIEMPO, en . sea 

Figura 5.14 
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4;2 '. hl 

log t2 
t, 

entonces: 

(0.125) - (0.075)  — 0.0642548 mm C — , 	60000  
111  10000 

C, = 0.0642548 mm 

De la gráfica (figura 5.14) tenemos que: 

a,  
in,  — 2H (áa) 

0.001 cm  
m" = (1.88627 cm) (0.2) 

nt, = 0.00265 cm2/kg 

si 

C, 
m' —  211 áa 

0.00642548 mm 
(1.88627) (0.2) 

in, = 0.017032 cm2/kg 

si 

C, 
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sabiendo que: 

= 

0.0170320 cm2/kg 
0.002650 einz/kg 

= 6.427 

por lo tanto 

_ 	 11,2  
-"P  - 4.62 

6.427 0.8895 
CvP  - 4.62 880 

CAP  = 1.40645 x 10' cnilis 
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CAPITULO VI 

INTEItACCION SUELO-LSTRUCTURA. 

Toda obra de Ingeniería Civil transmite su carga finalmente al subsuelo. Por lo tanto, 

la estabilidad y comportamiento de la obra completa (estructura-subsuelo) dependerá 

del efecto recíproco entre estructura y subsuelo (interacción). 

Generalmente en el cálculo de asentamientos se considera la carga flexible 

uniformemente distribuida en toda el área. Sin embargo, en la interfase suelo-

cimentación, la carga no puede considerarse flexible debido a la rigidez de la 

cimentación y deberá presentarse una distribución no uniforme de las reacciones. Esta 

distribución de presiones de contacto esta en función de la rigidez del suelo y la 

cimentación, por lo cual se debe establecer la compatibilidad de formaciones entre 

estructura de cimentación y el subsuelo. 

Ultimamente se han desarrollado técnicas de interacción suelo-estructura muy útiles 

pero muchas de estas técnicas se aplican en dos dimensiones, de manera que el análisis 

estructural se realiza en un plano, lo cual hace perder la visualización del fenómeno 
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tridimensional. En este capítulo se presenta un método de interacción tridimensional 

que toma en cuenta toda la estructura y todos los estratos del subsuelo. 

El método de interacción suelo-estructura que aquí se presenta consiste en tomar en 

cuenta la reacciones del terreno de cimentación como carga sobre la estructura 

manejándolas como incógnitas. Después se calculan los hundimientos del suelo en 

función de las cargas sobre él. Finalmente se establece la compatibilidad de 

deformaciones entre la estructura y suelo, lo que equivale a igualar los 

desplazamientos entre ambos medios, así entonces se resuelve el problema, obteniendo 

las reacciones de la estructura y los hundimientos del suelo. 

Para llegar a la solución del método de interacción suelo-estructura se tiene que seguir 

la metodología que se presenta a continuación. 

VI.1 ANALISLS ESTRUCTURAL. 

Para la técnica de interacción suelo-estructura se utilizará el método de rigideces. Para 

la aplicación de este método se tienen que definir algunos términos como: momento 

de empotramiento, rigidez lineal y rigidez angular. 

Momeado de aupgdraldeste. 

Es el momento en el extremo de una barra aislada considerada ésta como empotrada 

debido a una carga externa. 
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algidez Usual. 

Es la fuerza necesaria para producir, en el extremo de la barra, un desplazamiento 

unitario. 

algidez anidar. 

Es el momento requerido para producir en el extremo de una barra un giro unitario. 

En el extremo opuesto aparece un momento inducido que depende del tipo de apoyo. 

Las rigideces anteriormente descritas dependen de las condiciones en los apoyas de los 

elementos y de que tipo de deformación sufran los mismos. 

Por ejemplo, si a una viga doblemente empotrada se le permite un giro en uno de sus 

extremos (figura 6.1), el cálculo de sus rigideces angulares se obtienen de la siguiente 

manera: 

144 • 

1. 

Figura 4.1 

Por el método de la viga conjugada se tiene que: 
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Figura 6.2 

E MA  = O 

Mg  L 	M L L 
( - 2 El )(3 L) + ( 2 El ) (-z--) = O 

MB  MA  
2 MA = 2 M»  

De lo anterior se concluye que al provocar un giro o momento unitario en el extremo 

A (MA) se genera MB  = MA/2, es decir existe un factor de transporte de 1/2. 0 de otra 

forma: en una viga doblemente empotrada al aplicar un giro en uno de sus extremos, 

el otro extremo recibe la mitad del efecto aplicado. 

Ahora aplicando el giro unitario O (figura 6.1) se tiene que: 

El cortante en A es el valor del giro en ese punto: R2  = O 

E MI, = O 
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L(2E13 (-1
4 L( 2E13 (-2) L + LR2  =o 

1  MA 	L2 	 2 

	

2 (TEC-)  (-3-) 	
M 
 (--3-  L2) + L112 = 

MA  L2  
4 	El + 	= ° 

R2  = 

MA  

MA L 
4 El 

4 El 
O L 

Si 6 = 1 

mA 	41E1 ; mg 	2E1 

Siendo MA  y Mg 
 las rigideces angulares de una viga doblemente empotrada debido a 

un giro unitario. 

Si la viga esta empotrada en uno se sus extremos y simplemente apoyada en el otro, 
la rigidez angular se obtiene de la siguiente manera: 

En la siguiente viga, aplicando un giro o momento unitario en el apoyo 11 (figura 6.3) 
se tiene que: 
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Figura 6.3 

Nuevamente por el método de la viga conjugada. 

Ri 

Á 

L 

i 

Figura 6.1 

E MA  = O 

M L
T  2 LR2  - --2—E  (-3  L) =O 

R2  = ML 
3 El ;  M = 3E18 

L 

Si O = 1 

M=  3E1 
L 
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Siendo M la rigidez angular debido a un giro unitario. 

Las rigideces angulares y lineales debidas a un desplazamiento unitario en una viga 

doblemente empotrada, se muestran en la figura 6.5. 

el 	 
I. 

 

Fisura 6.5 

Las rigideces lineales y angulares debidas a un desplazamiento unitario en una viga 

empotrada en uno de sus extremos y simplemente apoyada en el otro, se muestran en 
la figura 6.6 

.4- 	I. 
1 

 

Figura 64 
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VI.1.1 	METODO DE LAS RIGIDECES. 

Este método consiste en conocer los valores de los desplazamientos lineales y angulares 

de los nudos, para que con estos se puedan calcular las fuerzas internas de la 

estructura. 

Los desplazamientos de los nudos son el número de grados de libertad o el grado de 

indeterminación cinemática de la estructura; por ejemplo en la Fig. 6.7 muestra un 

marco que tiene 7 grados de libertad si se consideran acortamientos o alargamientos 

de los miembros, o sólo 4 si no se consideran acortamientos o alargamientos. 

thei o 
Asta. o 
Ave** 
2 

1 

111cl a Aya :BO,: •  

0.$* 
Ame** 
Avs4o 

3 

a X 	• 

á 4 • o 
4)4 ap • 

Figura 6.7 

Al no considerarse los acortamientos o alargamientos de los miembros tenemos: 

= ás, = O, 114 	O, 03 	09 02 ;11  09 11)+2 = ay, = O 

El método requiere del valor del momento de empotramiento en las vigas causado por 

las acciones, a continuación se muestran algunos casos: 
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Figura 11.8 
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Re 
L/1 	L/! 

11gura 6.9 

Primeramente se deben restringir todos los desplazamientos desconocidos en los nudos, 

esto nos conduce a trabajar con vidas doblemente empotradas. 

I ina vez restringidos los nudos se liberan uno por uno y se provocan desplazamientos 

unitarios, es decir, traslaciones o rotaciones unitarias; que a su vez producirán 

acciones como: fuerzas o momentos. Estas acciones, causadas por los desplazamientos 

unitarios, serán las rigideces. 

El método es aplicable a estructuras linealmente elásticas con pequeños 

desplazamientos, estos últimos son las incógnitas. 

A continuación se analizará una estructura para expresar claramente los conceptos 

anteriores. 

Sea la siguiente estructura: 

Su grado de libertad es 1, ya que el extremo 11 gira un angulo 1; la translación 

horizontal no se considera ya que se desprecian los alargamientos o acortamientos 
axiales 

Primero se obtiene una estructura estáticamente determinada, o sea que se eliminan 

los desplazamientos empotrando la viga en ambos extremos, como se muestra en la 

figura 6.10. A esta etapa se le conoce como solución particular. 
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8
PL  (I ,,,_,_,  IP  
	------- U 7 

tí- 	1f 
L /aL /a  .4. 

Figura 4.10 

El extremo 11, en el cual se ha restringido la rotación, sí gira, como ocurre realmente, 

por lo tanto habrá que suponer una condición de carga que considere el giro real del 

nudo B. 

Por comodidad se da un valor unitario al desplazamiento desconocido. (A esta etapa 

se le conoce como solución complementaria) 

i
kg 

La 	 t.% L -s. 	 -4. 

Figura 45.11 

Ahora se plantea la ecuación de equilibrio (superposición de etapas). 

PL 4E1 P11)  
8-  17 8 = O --• 8 - - — 	 32E1 
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P 	6E1 R,= 4.  ° 

Sustituyendo 

P 6E1 PL2  
"' T 7—  32E1 

P 6 
R1  = + 	P 

R, = 0.6875 P 

PL 2E1  PL2  M, = - 8 	L 	32E1 

Ma  = - 0.1875 PL 

Ejemplo ilustrativo. 

Resolver la siguiente estructura. 

Y In 

2 The* 
Á1i4,11i11 444  

~la 	 Igh 
vil 	Sew. 	2.51 	Smos 

Hipara 6.12 

La estructura tiene 4 grados de libertad, pero si no fijamos los nudos 1 y 4 
encontramos las incógnitas 02 y 03, con las cuales es suficiente para determinar los 
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#11 

momentos 2 y 3. 

Consideraremos para los claros 1-2 y 3-4 los momentos de empotramiento y las 
rigideces correspondientes. 

1111ti 	itijuli  

figura 6.13 
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ktiom = 
WL2

= 9 T-m 8 

Pa b2  
Pio)d = —r  = 1.6326 T-m 

µ20  = 7.3674 T-m 

Pa 2  )i = --b  - = 4.0816 T-m L 

WL2  
P30)d = --B-- = 3.33 T-m 

µ30  = 0.7486 T-m 

kaji = 3E1  = 0.5 El Li  

1122)d = 4E1 = 0.5714 El La  

k22  = 1.071 El 

2E1 = 0.2857 El 

1123  = 31-171- = 0.2857 El 

k33)i = 4E1  = 0.5714 El 
L2 

E1 k33)d = 3 	= 0.6 El 

k33  = 1.171E1 

k32  = L2  
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Realizando la superposición o ecuación de equilibrio: 

ii20 + 1(2202 + 1(3303  = O 

030  + 1(3202  + 1[3303  = O 

7.3674 + 1.0714 El 02  + 0.2857 El 03 = O 

0.7486 + 0.2857 El 03  + 1.1714 El 03  = O 

Resolviendo el sistema de dos ecuaciones tenemos: 

02  = - 7.1725 	 1.1103  
El 	Y 	83  — 	El 

Cabe aclarar que el signo (-) de 02  significa que el sentido del giro es contrario al 

supuesto. 

Momentos Reales: 

M21 = P20)1  + k22)1 03 

Mi  = 9 + 0.5 (-7.1725) = 5.414 T-m 

M33  = kt20)(1 + k22)d 02  + 1(23 03 

M23  = -1.6326 + 0.5714 (-7.1725) + 0.2857 (1.1103) = -5.414 T-m 

M32  = 1430)i + k32  03  + k33)i 03  

M32  = 4.0816 + 0.2857 (-7.1725) + 0.5714 (1.1103) = 2.667 T-m 
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i4 14 

11134  = µ,e)d + kn)d 83  

M34  = -3.333 + 0.6 (1.1103) = -2.667 T-m 

Las ecuaciones de equilibrio se pueden expresar matricialmente como en el ejemplo 

siguiente: 

Considere el siguiente marco 

Figura 6.14 

= 1, 	4E1 	4E1 	2E1 	 6E1 ."  
11 	+ L 	k12  = L 	km  =--fir  

1., 	4E1  +  3E1 	2E1 	 3E1 n2 = L  	11 	kz, =  L 	km  = 	1---p- 
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kit 
	

k12 	k1 
" 

k21 	k23 	k2,3  

km  1/42  

f-  el 

2 

X 4 1 L 

k S = F 

12E1 	3E1 	 6E1 	 3E1 
k„ = 1V + 1----p— 	= - 	 k42  = 

De lo anterior se obtiene que: 

MI  + kil  O, + ki2  02  + 11,4 = O 

M2  + k21  02  + k22  02  + k24 = O 

P + k41  8, + k42  02  + ko,4 = O 

Que matricialmente se representa de la siguiente manera: 

donde: 

K, 	Matriz de rigidez 

La matriz (KI es aquella que multiplicada por el vector de desplazamiento (á) 

proporcionara el vector de fuerzas (F). Esta matriz es cuadrada y simétrica. 

Del ejemplo anterior podemos concluir que la ecuación general de equilibrio de 

cualquier estructura está dada por: 
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kb + P. + P. = O 	 6.1 

donde: 

K, 	es la matriz de rigideces de la estructura 

6, 	es el vector de desplazamientos 

es el vector de cargas o momentos de empotramiento 

PC, 	es el vector de cargas concentradas 

La matriz de rigideces de toda la estructura se puede obtener mediante la suma de 

matrices de rigideces de toda y cada una de las barras que forman la estructura. 

A continuación presentamos las matrices de rigidez y los vectores de empotramiento 

para las siguientes condiciones de apoyo: 

a) Barra con una articulación a la izquierda y,  un apoyo continuo a la derecha. 

b) Barra con una articulación a la derecha y un apoyo. 

c) Barra con dos apoyos continuos. 

Es importante mencionar que para la determinación de los vectores de empotramiento 

en las vigas de la estructura de cimentación consideramos una carga uniformemente 

repartida de un extremo hasta la mitad de la barra y otra carga del mismo tipo de la 
mitad hasta el otro extremo de la barra. 

Para la convención de signos utilizaremos el siguiente cuadro: 
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IMMO GIRO VILIPLUAIORRITOO 11101111111110 111.1113ZA CORITAMIX 

Horario 

Anlihorarlo 

Arriba 

Abajo 

Izquierda 

Derecha 

Negativo 

Positivo 

Negativo 

Positivo 

Positivo 

Negativo 

Positivo 

Negativo 

Positivo 

Negativo 

Negativo 

Positivo 

A) 	Barra con una articulación a la izquierda y un apoyo continuo a la derecha. 

ra 

Figura L IS 

La matriz de rigidez está dada por: 

3E1/L 
Km  =-3E1/1,2  

3E1/L2  

-3E1/L2  
3E1/L' 
-3E1/1.2  

3E1/L2  
-3E1/L1 
3E1/L' 

6,1  
6r  

b. 

El vector de cargas de empotramiento vale: 

-wL2/8  + (7/128)12  r, + (9/128)Vr, 
P = -3wL/8 + (41/128)L r, + (7/128)1 r, 

•SwL/8 + (23/128)1 r, + (57/128)1 r, 
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B) Barra con una articulación a la derecha y un apoyo continuo a la izquierda. 

re' 

Flguree é.% 

La matriz de rigidez está dada por: 

Kin  =I-3E1/L2  

r 	Op 

l 3E1/L 

13E1/L2  

ar 

-3E1/L2  
3E1/L3  
-3E1/L3  

6,, 	_ 
3EI/L2  , 
-3EI/1,3! 
3E1/1,3 6, .. 

Op  
br  

El vector de cargas de empotramiento vale: 

1»12/8  - (9/128)L2  r,. - (7/128)12r, 
P e  = 1 -5wL/8 + (57/128)L rr  + (23/128)L r, 

1-3wIL/8 + (7/128)1 rr  + (41 /128)1 r, 
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5,1 
'i 441§5661 644Itliti

1 1 
y Na 

L/2 	L /2 "" 

Figura 6.17 

2E1/L -6E1/L2  6EI/L2  Op  
4E1/L -6EI/L2  6E1/L2  Ori  
-6E1/L2  12E1/14' -12E1/143  dr  
6EI/L2  -12E1/1) 12E1/L3  - 6, 

i, 
4EI/L 
2E1/L 
-6EI/L2  
6EI/L2  

Sm = 

C) Barra con dos apoyos continuos. 

La matriz de rigidez está dada por: 

El vector de cargas de empotramiento vale: 

w142/12 - (11/192)L2r, - (5/192)L2r, 
- wL2/12 + (S/192)L2rr  + (11/192)L2r, 

Pe  =4-wL/2 + (13/32) L r,. + (3/32) L r, 
-wL/2 + (3/32) L r, + (13/32) L r, 

Como indicamos antes, la matriz de rigideces de toda la estructura es la suma de las 

matrices de rigidez de todas y cada una de las barras de la estructura. El vector de 

cargas de empotramiento de toda la estructura se obtiene sumando los vectores de 
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cargas de empotramiento de todas las barras que componen a la estructura. El vector 

de cargas concentradas se determina asignando a cada grado de libertad la carga 

concentrada que actúa sobre él. 

VII. DEFORMACIONES DEL TERRENO DE CIMENTACION. 

En este inciso se consideran las cargas que transmite la estructura sobre el terreno de 

apoyo, las cuales son iguales en magnitud y de sentido contrario a las reacciones del 

suelo sobre la estructura, por la tercera ley de Newton. En función de dichas cargas 

se calcularán los asentamientos del terreno de cimentación. 

i I-  I 1 1 L I I 1 I I 	: ti.  
i 
1 -. •.. -,. 	I 

•••• 	si 
1113 	Mlij 

Figura &II 

Considerando una reacción rk  actuando en la superficie (figura 6.18); la presión 
vertical vale: 

rklk  
ak  
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donde: 

IV 
	es la longitud en la que actúa la carga. 

akt 
	es el área en la que actúa la carga. 

La deformación del estrato de espesor N, debida a la carga rk  vale: 

8Uk = MZU HU 02(1k 

Pero: 

I 
auk = lo rk  ah  

donde: 

luk, 	es el valor de influencia, el cual está dado por el esfuerzo normal vertical en el 

punto ij, producido por una presión unitaria actuando en el área ak. 

Mzu, es el módulo lineal de deformación, el cual se define como el cociente de la 

deformación vertical del estrato, entre el esfuerzo normal vertical que la 

ocasiona. 

En consecuencia 

áuk  = MZu  Hu ;y rk  --1-- ak  

La deformación del estrato, debida a todas las cargas vale: 
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n, 

su  = MiU  Hü  E 1,„ rk  ah  

donde: 

n„ 	es el número total de cargas rk  . 

El asentamiento bajo el punto i vale: 

ole 	n„ 

a, = E mz„ ifils  E t„ rk  
1=1 	k=1 

donde: 

n,, 	es el número total de estratos. 

En la ecuación anterior los hundimientos del terreno quedan en función de las cargas 

rk. 

V1.3 COMPATIZILIDAD DE DEFORMACIONES. 

En esta etapa se establece la compatibilidad de deformaciones entre estructura y suelo 

de cimentación, lo que equivale a considerar que tanto los desplazamientos de la 

estructura como los del terreno son iguales, es decir, que el suelo no se despega de la 

estructura. 
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Analíticamente esto se alcanza sustituyendo los valores dados por la ecuación 6.1 en 

la ecuación 6.1. Así desaparecen como incógnitas los desplazamientos lineales y quedan 

únicamente como incógnitas los giros en los nudos y las reacciones del terreno. 

En el sistema que queda, el número de ecuaciones es el mismo que el de incógnitas, 

por lo cual se puede resolver el sistema de ecuaciones y despejar los giros y las 

reacciones. 

Empleando la ecuación 6.2, ya conocidas las reacciones, se pueden determinar también 

los hundimientos del terreno de apoyo. 

V1.4 ELEMENTOS MECÁNICOS. 

Ahora entonces, los elementos mecánicos sobre los diferentes grados de libertad de la 

estructura se pueden hallar en función de los resultados de la interacción 

suelo-estructura. 

Para ello, emplearemos las expresiones siguientes, que nos proporcionan los elementos 

mecánicos de barra sobre nudo, que transmite la barra al grado de libertad 

correspondiente. 

A) 	Barra con una articulación a la izquierda y un apoyo continuo a la derecha. 

(figura 6.15) 

wL2  7 9 2 3E1 3E1 	3E1 = 	
+ 128   L2r, + 128  L + 	04  -v— 6, + 	6, 	6.3 

3wL 	41 	7 y 	3E1 A  .,.3E1 	3E1 V, = 	+ 128 	128 + 128 -rs 	"q 17—  "r -TY 	6.4 

SwL 23 	57 	3E1 3E1 3E1 V, 	- 
8  + 128   Lrr,  128 + — Lr, + -u— 0 3.— S, + —r- S, 	6.5 
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0) 	Barra corruna articulación a la derecha y un apoyo continuo a la izquierda. 

(figura 6.16). 

M 
w1,2  9 	7 	3E1 3E1 = 	 3E1 128  1,2r, - 128  L2r, + 	O p  --Er  + 8 	 6.6 

V,. = - 
5wL 57 23 3E1 3E1 3E1 + 	Lr + — Lr. - --r  0 + —3-15 —r o 8 	128 	128 	 P 	 ' 6.7 

	

3wir7 	9 	
_3E1 8p  _3E1. 	3E1 V = 	+ Tm V, 	8  	+ 2 -128  Lr, + 172 L7 

r 
 + -ry, 

/ 
- u. 	6.8 

C) 	Barra con dos apoyos continuos. (figura 6.17) 

w1,2  11 / 	5 / 	4E1 	2E1 	6E1 	6E1 
MP = Ti 	192 21.̀  - 192 1"21.s 	L 	 Sr 6.9 

M,, wL2  S 2  11 2EI 
12 + jr9T L + — L2r 	o 4E1 	6E1 

192 	L p 	 8q 
	

+ 6E1 . _ Sr Tur 10.10  

V, = - wL 	13 	3 	6E1 	6E1 	12E1 	12E1 
2 + 

32  Lrr  32 
+ 	Lr, - L  0P 	L + —2— Oy 

	L + 	Sr 	a, 6.11 

wl, 3 	13 	6E1 6E1 12E1 12E1 = 	
2 	+ 32  Lrr 	32 + 	1,r, + 	+ —r- 	L Sr  + --y- *5, 6.12 Lq  

Las ecuaciones quedan de la siguiente manera: 

wL2  4E1 	2E1 	6E1 	6E1 
Mp 	

12 	L ON + 	°fi ---EY 

wi2L2  2E1T_ op  _14E1 o,  _77_6E1 ¿r  ____2-61,E1 Iss  

6.13 

6.14 
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9.6 T 1.6 1' 

wis 	 .4. 44.5 els 44.3 rn 
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0.0 Tira 

Figura 6.11 
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1.6 T/rn 

Vr = - wL 6E1 6E1 12E1 12E1 
2 77— 	t/q • ar 6.15 

V, = - wL 6E1 6E1 12E1 12E1 
2 + —1-r, 813  + TI— 6q • ar  13— 

6.16 

EJEMPLO ILUSTRATIVO: 

Determine las reacciones, hundimientos y los elementos mecánicos en la siguiente 

estructura. Se trata de una losa de cimentación de planta cuadrada de 8.6 ni de lado 

(Figura 6.19). 
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Este ejemplo se resolverá mostrando la metodología que se debe seguir para la 

resolución del método de interacción suelo-estructura. 

1.- Análisis Estructural. 

Primeramente numeraremos las barras y los grados de libertad de la estructura, como 

se indica en la figura 6.20 

Figura 6.20 
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larca I, 0, ik. é, 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 
10 
11 
12 

.. 
- 
- 

- 
- 
- 

ato 
812  
00  
811 

013 
614 

810 

012 

015 
Ou  
013 
0)4 

- 
- 

- 
- 

- 
- 

b, 

84 
67  
a.?  
88  
69  
63  
83  
64  
b, 
a, 
86  

b, 
63  
6§  
a, 
85  
66  
63  
a, 
8, 
a, 
a, 
83  

1.1.- Matrices de Rigideces de cada una de las barras. 

Barra 1 

610 

1786.898 
= -415.558 

415.558 

Barra 2 

a, 	a, 

	

-415.558 	415.558 1 	610 

	

96.641 	-96.641 	81  

	

-96.641 	96.641 J 	a, 

612 64  bs  

400.397 -93.116 93.116  Ou  
51  = - 93.116 21.655 -21.655 6, 

93.116 -21.655 21.655 as  
Barra 3 

ou  a, a, 
1786.898 -415.558 415.558 Ois  

K3  = -415.558 96.641 -96.641 67  
415.558 -96.641 96.641 84  
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Barra 4 

Barra 5 

1(4  

55 

= 

811 
1786.898 
-415.558 
415.558 

813 
400.397 
- 93.116 

[ 93.116 

67 

-415.558 
96.641 

-96.641 

th 

-93.116 
21.655 

-21.655 

a, 
415.5581 
-%.6411 
96.641.1 

a, 

93.116 1 
-21.655 I 
21.655 j 

Barra 6 
814 a, a, 

1786.898 -415.558 415.558 
56 -415.558 96.641 -96.641 

415.558 -96.641 96.641 

Barra 7 

010 62  85  

1786.898 -415.558 415.558 
5,2  = -415.558 96.641 -96.641 

] 

415.558 -96.641 96.641 

8, 

01;  
8, 
és  

8„ 
62  
83  

Barra 8 

812 

= 

 {

400.397 
- 93.116 

93.116  

-93.116 
21.655 

-21.655  

a, 

93.116 
-21.655 
21.655 

812 
65  
6, 

Barra 9 
Ots 6, a, 

1786.898 -415.558 415.558 
ly, = -415.558 96.641 -96.641 

415.558 -96.641 96.641 

8,, 
6, 
6, 
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Barra 10 

Oil 	 a, 	a, 

[ 

	

1786.898 	-415.558 	415.558
_ 

-415.558 	96.641 	-96.641 Klo  =  

	

415.558 	-96.641 	96.641, 	di  

Barra 11 

813 	 65 	a, 

	

'400.397 	-93.116 	93.116] 	• - 13 

	

Kii  =: 93.116 	21.655 	-21.655 	65 

	

93.116 	-21.655 	21.655 	62  

Barra 12 

O. 	4 	a, 
1786.898 ] 

	

-415.558 	415.558 	04  

	

Su  = -415.558 	96.641 	-96.641 	86 

	

415.558 	-96.641 	96.641 	é., 

1.2.- Matriz de rigidez de toda la estructura. 

La matriz de rigidez de toda la estructura queda de la siguiente forma: 

811 

45, 
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1.3.- Vectores de cargas de Empotrar:tiento de cada una de las barras. 

Barra 1 

• 1-1.849 + 1.0112r, + 1.3r2 	1 	010  
P, =-1.29 + 1.3773r, + 0.2352r2 	8, 1 
- 	1-2.15 + 0.7727r, + 1.9148r2 	62  

Barra 2 
-3.698 + 1.0112r4  + 1.34 	I 	012  

P2  = 1 -2.58 + 1.37734 + 0.2352r3  
- -4.30 + 0.7727r, + 1.9148r, 1 

Barra 3 

• 1-1.849 + 1.0112r, + 1.34 	015 
P, = 1-1.29 + 1.3773r, + 0.23524 	87  
- 	I -2.15 + 0.7727r, + 1.9148re 	8„ 

Barra 4 

e 	-1.849 + 1.0112r, + 1.34 I 0„   
P„ = -1.29 + 1.3773r, + 0.23524 t 	a, 

-2.15 + 0.7727r, + 1.9148r4 	d„ 

Barra 5 

e -3.698 + 1.01124 + 1.3r, 	813 
= 	+ 1.37734 + 0.2352r5 	Sa  

-4.30 + 0.77274 + 1.9148r, 	6, 

Barra 6 
o i -1.849 + 1.0112r9  + 1.3r4  1 	614 

P6 = -1.29 + 1.3773r9  + 0.23524 	6, 
-2.15 + 0.7727r, + 1.9148r, 	66  

e  .j 1.849 - 1.3r2  - 1.0112r, 	1 	Oto 
P, = -2.15 + 1.9148r2  + 0.7727r, 	62  
- 	1  -1.29 + 0.2352r2  + 1.3773r, 11 	6, 

7 Barra  
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Barra 8 

, 
Pa  = 

13.698 
-4.30 

(-2.58 

- 1.3r, - 1.0112r, 012  
+ 1.9148r, + 0.7727r, `( 
+ 0.2352r, + 1.3773r4  } 

b, 

Barra 9 

1.849 - 1.3r, - 1.0112r, OH  
= -2.15 + 1.9148r, + 0.7727r, 8s 

-1.29 + 0.2352r, + 1.3773rj b, 

Barra 10 

=. 1.849 - 1.3r, - 1.0112r, 	I 8,1  
1),, -2.15 + 1.9148r, + 0.7727r1 1 S, 
- -1.29 + 0.2352r, + 1.3773r,i 6, 

Barra 11 

{ e 	3.698 - 1.3r, - 1.0112r2 	Bu  
P22  = -4.30 + 1.9148r, + 0.7727r2 	á, 
- 	-2.58 + 0.2352r, + 1.3773r2 	iz  

Barra 12 
,{. , 	1.849 - 1.3r, - 1.0112r, 	814  

Pil  = -2.15 + 1.9148r, + 0.7727r, p 	d„ 
-1.29 + 0.2352r, + 1.3773r, 	8.3  ..i 

1.4.- Vector de cargas de Empotramiento de toda la estructura. 

Tomando en cuenta la simetría que hay en la estructura. 

r, r r 

r2  =r4=r4=r9 
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por lo tanto 

-2.58 + 2.7546r, + 0.2352r, + 0.2352r4  

-6.88 + 0,7727r, + 5.2069r, + 0.7727r, + 0.2352r, 

-2.58 + 0.2352r, + 2.7546r, + 0.2352r, 

-6.88 + 0.7727r, + 5.2069r, + 0.2352r, + 0.7727r/  

-17.2 + 0.7727r, + 0.7727r, + 7.66r, + 0.7727r, + 0.7727r, 	5 
-6.88 + 0.7727r, + 0.2352r, + 5.2069r, + 0.7727r, 	 6 

-2.58 + 0.2352r, + 2.7546r, + 0.2352r, 

-6.88 + 0.2352r, + 0.7727r, + 5.2069r, + 0.7727r, 	 8 

-2.58 + 0.2352r, + 0.2352r, + 2.7546r, 	 9 

1.5.- Vector de cargas concentradas. 

-9.6 	1 

0 2 

-9.6 3 

0 4 

= 	5 
0 6 

-9.6 7 

0 8 

9 

1.6.- Sustituyendo valores en la ecuación (6.1), y tornando en cuenta que por simetría: 

I 7- 3 = 	11  6 9 

62 = 64 = S, = 
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95, = Mz , (II,) ( +I f 1202  
a, 	a2  

111909 	
' 
, +...+      

a9 
1111 r111 

+( 1121r111+  	1122r212  
al  + . . . + 	1129r9f9 	1  

a2 	 a, ' 
6.26 

se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones que representan el equilibrio de cortantes 

o de momentos en el grado de libertad correspondiente: 

GRADO DE LIBERTAD 1 

193.2825, - 193.28282  + 2.7546r, + 0.4704r2  - 2.58 - 9.6 = 0 	 6.23 

GRADO DE LIBERTAD 2 

-193.2825, + 214.93762  - 21.6555, + 1.5454r, + 5.2069r2  + 0.2352r, - 6.88 = 06.24 

GRADO DE LIBERTAD 5 

-86.6262  + 86.625, + 3.0896r2  + 7.6592r, - 17.20 = 0 	 6.25 

2.- Análisis de deformaciones del terreno de cimentación. 

Recordando la siguiente ecuación: 

	

ne 	n, 

15, = E Mzu  13s  E iuk rk 

	

i= I 	k=1 
y haciendo i = 1, se tiene lo siguiente: 

ik 
ak 

Sustituyendo valores en la ecuación 6.26 

S, = 0.0154 (2.4) ( 0.2427.612(245.3)r,  + 0.0099.327455(6.45)r2  + 0.0001528(4.3)r, 
4.6225 
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0.009375(6.45)r4  
9.245 

0.0001528(4.3)4  
4.6225 

0.002988(8.60)4  
18.49 

0.0001625(6.45)4 

 

0.0001625(6.45)r6  
9.245 

0.00002823(4.3)r
) 4.6225 9.245 

+ 0.0222 (2) ( 0.1139(4.3)r,  j_  0.0441(6.45)r2 	0.002283(4.3)r3  
4.6225 	9.245 	 4.6225 

 

0.04406(6.45)r4  0.02802(8.60)4  
18.49 

0.002638(6.45)r6  
9.245 

0.0005157(4.3)4
) 4.6225 

9.245 

 

0.002283(4.3)r7  0.002638(6.45)r„  
9.245 4.6225 

En forma análoga se obtienen 6 2  y 6,. 

6, = 0.012733r1  + 0.0033854r2  + 0.00063012r5  6.27 

62 = 0.0036877r1  + 0.020326r2  + 0.0021424r5  6.28 

8, = 0.0028714r1  + 0.010629r1  + 0.025023r5  6.29 

3.- Compatibilidad de deformaciones. 

La compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el terreno de cimentación 

se logra sustituyendo las ecuaciones 6.27, 6.28 y 6.29 en las ecuaciones 6.23, 6.24, y 

6.25; así, se obtiene lo siguiente: 

GRADO DE LIBERTAD I. 

193.282(0.012733r, + 0.0033854r1  + 0.00063012r5) 

- 193.282 (0.0036877r1  + 0.020326r1  + 0.0021424r5) 
+ 2.7546r, + 0.4704r2  - 2.58 - 9.6 = O 
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simplificando, tenemos: 

4.5029 r, - 2.8039 r2  - 0.2923 r, = 12.18 
	

6.30 

GRADO DE LIBERTAD 2. 

-193.282(0.0036877r, + 0.020326r2  + 0.0021424r,) 
+ 214.937(0.0036877r, + 0.020326r2  + 0.0021424r,) 

- 21.655(0.0028714r, + 0.010629r1  + 0.025023r5) 
+ 1.5454r, + 5.2066r2  + 0.2352r, -6.88 = O 

simplificando, tenemos: 

0.1852 t., + 8.6912 r2  + 0.03202 r, = 6.88 
	

6.31 

GRADO DE LIBERTAD 5. 

- 86.62(0.0036877r, + 0.020326r:  + 0.0021424r,) 
+ 86.62(0.0028714r, + 0.010629r2  + 0.025023r3) 
+ 3.092r2  - 7.66r, - 17.2 = O 

simplificando, tenemos: 

-0.07071 r, + 2.2496 r2  + 9.6411 r, = 17.2 	 6.32 
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Resolviendo el sistema de las ecuaciones 

ri  = 3,3430 t/m 

ri  = 0.8569 t/m 

r, = 1.6090 t/m 

Cabe aclarar que los valores de 010 , 011 , 0,2 , 0,3 , 814  y 0,3  valen O por simetría en la 

estructura. 

Sustituyendo los datos en las ecuaciones 6,30 , 6.31 y 6.32, tenemos: 

di  = 0.04650 m 

á, = 0.03320 m 

é, = 0.05900 m 

4.- Elementos mecánicos. 

Sustituyendo los valores obtenidos en las ecuaciones 6.5 a 6.8 se obtienen los elementos 

mecánicos sobre las barras de la estructura. A continuación se presentan los resultados 

de la aplicación de estas expresiones para las barras 1, 2, 7, 8. 
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Barra 1 = Barra 3 = Barra 4 = Barra 6, Sustituyendo en las ecs. 6.3 a 6.5: 

M21  = -2.8815 T-m 

V2  = 0.7885 T. 

VI  = 4.8001 T. 

Barra 7 = Barra 9 = Barra 10 = Barra 12. Sustituyendo en las ecs. 6.6 a 6.8: 

M23  = 2.8815 T-m 

V3  = 4.8001 T. 

V2  = 0.7885 T. 

Barra 2 = Barra 5. Sustituyendo en las ecs. 6.3 a 6.5: 

M,4  = 1.6574 T-m 

V4  = - 1.5790 T. 

V, = 0.0000 T. 

Barra 8 = Barra 11. Sustituyendo en las ecs. 6.6 a 6.8: 

111,4  = - 1.6574 T-m. 

V, = 0.0000 T. 

V§  = - 1.5790 T. 

I 
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A continuación se muestran los diagramas de momento flexionante y fuerza cortante 

de la barra 1-3, tomando en cuenta que se cambian los signos de los valores obtenidos, 

ya que estos son elementos mecánicos de barra sobre apoyo y en los diagramas se 
utilizan los elementos mecánicos de apoyo sobre barra. 

NOTA: Es importante mencionar que cuando el Momento flexionante provoque 

compresión en las fibras superiores de la viga el signo del mismo será positivo. 
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e 7 e 

Diagrama de Momento Fleadonante viga 1.3 
debido a la litterae. auelo•estructu►a. 

(m) 
5 

4 

3 

2 

1 

o 
O 1 2 3 4 5 

Momento flexIonente 

Figura d.21 
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1  
1 º 3 4 5 d 7 • 

Obstante do Faene Cortante viga 1.3 
debida a le Intime. suelo-estructure. 

er 

(m) 

-- Fuerza Cortante 

Figura 0.22 
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A continuación se obtienen los valores del momento Besionante y fuerza cortante sin 

tomar en cuenta interacción suelo-estructura de la barra 1-3 con sus respectivos 

diagramas . 

Barra 1 = Barra 3 = Barra 4 = Barra 6. 

M21  = 1.849 T-m. 

Vi'  = 2.15 T. 

Vi  = 1.29 T. 

Barra 7 = Barra 9 = Barra 10 = Barra 12. 

Ma, _ - 1.849 Ti:). 

V3  = 1.29 T. 

V23  = 2.13 T. 
Barra 2 = Barra 5. 

1V154  = 3.698 T-m. 

V4  = 2.38 T. 

V34  = 4.301. 
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Barra 8 = Barra 11. 

MM  = - 3.698 T-m. 

Vs, = 4.58 T. 

V. = 2.58 T. 
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Oleireme de Momento Flexionente viga 1.3 

(vio 
1,6 

1 

0,6 

O 

•0,6 

.1 

•1,6 

.2 
o 1 2 3 4 5 6 7 6 

(ni) 

---- Momento tlezionente 

Figura 6.23 
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e 7 e 2 3 4 6 
(m) 

Fueraa Cortante 

Figura L24 
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Olagranta ra Puna Cortante viga 1.3 
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CAPITULO VII 

CONCLUSIONES 

En este trabajo se han presentado las ecuaciones constitutivas para el cákulo de 

deformaciones instantáneas en suelos granulares y cohesivos, y el método de 

interacción suelo-estructura propuestos por el M. en 1. Agustín Demeneghl Colina, así 

como la teoría de consolidación secundaria del Dr. Leonardo Zeevaert. De lo anterior 

se puede concluir lo siguiente: 

1. Existen varias teorías para el cálculo de los esfuerzos que actúan en la masa de 

suelo, la utilización de cada una de ellas depende del tipo de problema que se 

presente. Por ejemplo, la teoría de Westergaard es válida cuando el suelo 

contiene laminaciones de material más grueso que acentúe grandemente la 

condidón no isotrópica. La teoría de Dousainesq, por el contrario, asume que 

el medio es homogéneo y semi-infinito. La teoría de Friihlich es la más general, 

en la cual variando un coeficiente en su fórmula se toman en cuenta diferentes 

estratificaciones. 

2. El estado de esfuerzo inicial, en una masa de suelo, provoca una presión de 

confinamiento inicial, la cual va aumentando a medida que se incrementa la 
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presión vertical, provocando una disminución de la deformación del suelo; esto 

quiere decir que al aumentar la presión de confinamiento en la masa de suelo, 

ésta adquiere mayor rigidez. 

3. En los suelos cohesivos se presentan asentamientos a largo plazo, que hay que 

tomar en cuenta para la determinación de asentamientos totales, estas 

deformaciones diferidas se deben a dos fenómenos, la consolidación primaria 

y consolidación secundaria. Para encontrar las ecuaciones de consolidación, 

Terzaghl y 7.eevaert simularon el comportamiento del suelo con modelos 

reológicos; esto demuestra la gran ayuda de estos últimos en el desarrollo de 

la mecánica de suelos. 

4. Es importante mencionar que las teorías de consolidación asumen la condición 

de que el material es homogéneo y saturado, ya que es la condición más crítica. 

En suelos no saturados la compresión elasto-plástica se lleva a cabo al mismo 

tiempo en el que se está aplicando la carga. 

S. 	Los métodos de ajuste y determinación de parámetros de las curvas de 

consolidación permiten tener una evaluación correcta de los asentamientos en 
cualquier tiempo debido a un incremento de presión dado. 

G. 	Generalmente en el cálculo de asentamientos se considera la carga flexible 

uniformemente distribuida en toda el área, sin embargo, en la internen suelo-

cimentación, la carga no puede considerarse flexible debido a la rigidez de la 

cimentación y se presenta una distribución no uniforme de las reacciones. 

Esta distribución de presiones de contacto es función de la rigidez del suelo y 

de la cimentación, para lo cual debe establecerse la compatibilidad de 

deformaciones entre subestructura y subsuelo. 

7. 	Los métodos de interacción suelo-estructura pueden tomar en cuenta 
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deformaciones instantáneas y diferidas; en el método expuesto ea este trabajo 

se utilizó la siguiente ecuación para el cálculo de deformaciones 

= M, H u, = M, H I I 

en donde: 

El parámetro M, es un módulo de deformabilidad del suelos; éste varia si la 

deformación es instantánea o diferida. 

I, es el valor de influencia de la carga unitaria en el punto donde se mide la 

deformación; éste varía según las teorías (Boussinesq, Westergard, Frühlicb, 

etc.) 

1 y a, son propiedades geométricas de la carga. 

II, es la profundidad del punto. 

r, 	es el valor de la reacción; ésta se maneja como incógnita. 

Una de las ventajas de la ecuación anterior es que las deformaciones quedan 

en función de las reacciones del terreno. 

8. 	Con el método de interacción suelo-estructura obtenemos los valores de los 

momentos flexionantes y fuerzas cortantes de los elementos, que la mayoría de 

las veces son diferentes a los obtenidos por un método de análisis tradicional. 

Por ejemplo: 

Cuando los momentos flexionantes y fuerzas cortantes calculados por un 

método de análisis tradicional son mayores a los obtenidos con la técnica de 
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interacción suelo-estructura, la diferencia es favorable en el sentido de la 

seguridad, pero puede ser desfavorable en el sentido de lo económico. 

Otra situación desfavorable sería que los valores tengan signos contrarios, esto 
haría que el diseño del elemento fuera totalmente erróneo, puesto que el acero 
se colocaría en el lugar equivocado. Este caso se muestra en los diagramas de 
momento flexionante y fuerza cortante del ejemplo ilustrativo de interacción 
suelo-estructura del capítulo VI. El diagrama de momento flexionante obtenido 
sin interacción suelo-estructura, nos muestra que existen momentos negativos, 
al contrario de lo obtenido utilizando interaccción, puesto que en éste todos los 
momentos son positivos. Una situación muy parecida muestran los diagramas 
de fuerza cortante, en algunos puntos es más grande una que otra, por lo 
tanto, habrá disparidad en los diagramas. 

Para ilustrar lo anterior, más adelante se muestran las superposiciones de los 
diagramas de dicho ejemplo. 

Finalmente se puede concluir que con los elementos de Mecánica de Materiales, 
Mecánica de Suelos, Deformaciones en Suelos y Análisis Estructural, se llega 
a conformar una técnica de interacción suelo-estructura que permite mostrar 
el comportamiento real de todo el conjunto (estructura, cimentación y terreno 
de cimentación); permitiendo así diseñar correctamente, optimizando todos los 
recursos sin dejar a un lado la seguridad, que son los objetivos principales de 
las obras de Ingeniería Civil. 
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Superpoelelon d• diagrama de Momento 
Fledonante. 

1 	 1 	L 	1 

1 2 3 4 5 5 7 
(m) 

Mom.Flize/Inter. Mom.Flex.c/Inter. 
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L 

emperposiclos de d'agrume de idersa 
Cortante. 

RIN) 

1 2 3 4 5 5 7 e 

Fu.Corts/Inter. Fze.Cort.c/inter. 
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