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MODULO HI DISENO Y CONSTRUCCION

INTRODUCCION

La responsabilidad del ingeniero civil en el ejercicio de su profesion, corresponde a dos ambitos: su
responsabtlidad social, y la responsabilidad personal. La responsabilidad social implica no solamente la
de disefiar y construir estructuras que seran utilizadas y construidas por otras personas a las cuales
debe respeto y solidaridad, sino también en el hecho de que la sociedad confia en que esos disefios y
construcciones cumplirdn su cometido con funcionalidad en forma econdmica y con un grado de
seguridad adecuado que proteja la vida y los bienes de las personas que dependeran de dicha estructura.
La responsabilidad personal se refiere no solamente al sentido de orgullo v de dignidad que se produce
al realizar un trabajo bien hecho, sino también al perfeccionamiento espiritual que una persona alcanza
por el cumplimiento libre y acertado de aquellas acciones que lo acercan al ideal de ser humano que se
ha propuesto a si mismo como meta de su propia vida y acorde con su esencia.

La responsabilidad ética profesional es aquella que conjunta fos dos aspectos mencionados arriba: No
se puede considerar como adecuado cualquier decision que afecte negativamente a alguno de los
aspectos social o personal. En todo lo anterior no se ha mencionado la retribucién econémica que la
misma sociedad le debe a todo aquél que realiza un trabajo, aun en el caso de trabajos de caridad o
donados por alguna causa (en los cuales dicha retribucién siempre existe pero es donada a su vez). El
hecho es que desde €l momento en que una persona acepta libremente que realizara un trabajo, la
responsabilidad social y personal del mismo son aspectos irrenunciables a €l, aun en el caso de que
dicho trabajo, de una manera injusta, no sean adecuadamente retribuidos.

La forma en que un ingeniero civil, o cualquier persona en la realizacion de un trabajo, puede y debe
ayudarse a cumplir con su responsabilidad social es la del estudio y la constante busqueda de mejorar la
calidad v productividad de su trabajo. En el caso de obras civiles urbanas ayuda grandemente una
mejor comprension de un aspecto casi constante en toda construccion: el suelo. En éste curso se verd
superficialmente algunos aspectos del suelo desde el punto de vista del ingeniero civil.

El curso se ha dividido en tres partes. La primera responde a los aspectos basicos que deben saberse
para poder distinguir unos tipos de suelos de otros y las caracteristicas de los mismos que mas influyen
en su comportamiento. La segunda ayuda a una comprension del origen de esos suelos especificamente
los encontrados en el Valle de México, lo que permite seleccionar los principales problemas que se
pueden encontrar segun el tipo de suelo v de obra. Finalmente, la tercera parte aborda las teorias y
métodos matemadticos utilizados para el modelo y solucidon de diversos problemas comunes que se
presentan durante el disefio v construccion de diversos tipos de obra civil urbana. El curso no quiere
ser exhaustivo, ni el tiempo ni el espacio tan pequefios lo permiten. Quiere ser una primera referencia,
una ayuda a problemas sencillos v un apoyo para la comprension de la solucién de problemas mayores.
Finalmente, de hecho, pretende que el estudiante determine cuando es necesaria la presencia de un
especialista de mecdanica de suelos en la obra. Si estos objetivos se cumplen, el curso habra tenido
éxito.

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURC ANDRES BLADINIERES -2-



MODULO IIL DISENO Y CONSTRUCCION

Objetivo del Curso:
Tener los conocimientos basicos de mecénica de suelos como para entender los resultados de un
estudio, tomar decisiones sencillas en campo y determinar cuando se requiere de la colaboracion

de un técnico especializado.

Alcances:
Se enfocara a la problemética de mecanica de suelos del Valle de México v a personal que halla

tenido nula 0 muy poca instruccién geotécnica.

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURO ANDRES BLADINIERES -3-



MODULO 1. DISENQ Y CONSTRUCCION

1. Conceptos Basicos de Mecanica de Suelos.

Se le llama “Mecéanica de Suelos™ a la parte de la ingenieria civil que estudia al sueio como una
entidad estructural, esto es, capaz de aplicar, recibir y transmitir cargas. Como toda estructura, los
suelos se deforman con distintas solicitaciones de carga y también ésta capacidad de recibir y transmitir
cargas tiene un limite, sobrepasado el cual | material del suelo deja de tener la resistencia inicial.

Por conveniencia, se ha determinado que por “suelo” se entiende a todo material disgregado y no
homogéneo que compone la superficie del terreno. Se encuentra dentro de esta denominacion los
boleos, gravas, gravitas, arenas limos, arcillas v coloides que estan formados por minerales naturales.
Normalmente tienen como origen la erosion de la roca o son producto directamente de la actividad
volcdnica. También se incluye dentro del suelo al agua y los distintos gases que pueda contener,
normalmente aire. Los mantos rocosos no estan clasificados como “suelo” sino que son objeto de
estudio de la Ingenieria en Mecanica de Rocas..

A veces el ingeniero debe tomar como suelo formaciones que por definicion no lo son, como los
bloques muy grandes de roca, suelos muy cementados, rocas muy suaves y los rellenos artificiales
(incluyendo basura) cuando forman el apoyo de una estructura, aun que este Gltimo caso debe ser
evitado.

Normalmente la funcién estructural del suelo consiste en recibir las cargas de una estructura para
transmitir estas presiones a estratos mas profundos sin que en el proceso se produzcan deformaciones
considerables. También es usual que se requiera contener una masa de suelo para permitir la
construccion de un 4rea plana en un lugar donde el nivel original del terreno no lo era. Otro uso comiin
es utilizarlo como relleno para elevar el nivel plano en un drea. En otras ocasiones, el suelo tiene una
funcién directamente como parte de la estructura, como en los muros de tierra armada, almacenes de
agua excavados, en galerias de minas y en excavaciones.

Sea cual se quiera el uso del suelo, los factores mas importantes para evaluar su uso como elemento
estructural son:

+ determinacion de las acciones que el suelo produce a otra estructura,

e evaluacidn de la capacidad del suelo de recibir las acciones de una estructura, y

* deformacidn del suelo en cualguiera de los dos casos anteriores.

Con el tiempo v a medida que la investigacién de suelo internacionaimente se ha generalizado, se vio
que existen ciertas caracteristicas que determinan en forma importante los factores que acabamos de
mencionar. A continuacion se describen algunas de las mas importantes de estas caracteristicas.

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR. ING. ARTURO ANDRES BLADINIERES -4-



MODULO 111 DISENOQ Y CONSTRUCCION

1.1 Clasificacion de los suelos;

En forma muy general y para fines de ingenieria civil exclusivamente, los suelos naturales pueden
clasificarse en dos: los friccionantes y los cohesivos.

1.1.1 Suelos friccionantes:

Los suelos gravitacionales son aquelios en los que el tamafio de sus particulas son tales que la
formacion y el comportamiento de estos suelos estd marcado principaimente por la fuerza de la
oravedad y su resistencia al esfuerzo cortante esta dado principalmente por la friccion. Siguiendo la
clasificacién aceptada internacionalmente, estos suclos se subdividen segin la dimension del tamafio
conforme a la siguiente tabla: -

De A : Clasificacion
70mm
mayor - Boleos
19mm Friccionantes
76mm Grava gruesa
5mm
5 19 mm Grava fina
2 mm
5 mm Arena gruesa
0.42 mm . )
2 mm Arena media
0.074mm
0.42mm Arena fina
0.002mm .
0.074mm Limo
0.0002Zmm .
menor 0.002mm Cohesivos Arcilla
0.0002mm Coloides

La forma de determinar la cantidad de material de cada dimension que se encuentra en un suelo dado es
por medio de tamices de distintes didmetros con los cuales se representa en una grafica el porcentaje de
material en peso que pasa cada tamiz. Este tipo de grafica se llama Granulometria. El tamiz mds
cerrado corresponde a un didmetro de 0.074 mm. Un ejemplo de este tipo de graficas se presenta en la
figura 1.1. Dentro de la clasificacion internacional o SUCS, para estos suelos suele tomarse una
simbologia como la que se presenta en la Tabla 1.2:

TABLA 1.2: Simbolos de Clasificacion de Suelos Friccionantes

Simbolo Significa
GW Grava bien graduada
GP Grava pobremente graduada
SwW Arena bien graduada
Sp Grava bien graduada

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR. ING. ARTURC ANDRES BLADINIERES -5-
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1.1.2  Suelos Cohesivos:

Son aguellos que por su dimension tan pequefia su comportamiento mecanico estd determinado por
fuerzas de atraccion entre las cargas eléctricas de la particula con los dtomos dei agua o de otros dtomos
de sustancias diluidas en el agua. Su resistencia al esfuerzo cortante estd determinada principalmente
por la cohesion. La vista alcanza a distinguir las particulas hasta de 0.074 mm que corresponde a la
division entre arenas y limos. Para continuar la grafica de granulometria para estos didmetros es
necesario una prueba poco confiable llamada del hidrometro, en la cual se parte de la base de que la
particula es esférica, lo cual esta muy alejado de la realidad.

Por lo anterior es mas comn realizar otro tipo de prueba que ayuda a identificar si el material es
mayormente arcilla o limo. Aun que se traten de suelos con particulas muy pequefias, hay que recordar
que su comportamiento mecanico es muy diferente, pues los limos son friccionantes mientras que las
arcillas son cohesivos. Mas adelante se habtara de los distintos comportamientos.

Para distinguir limos de arcillas se realiza una prueba de laboratorio llamada “Limites de Consistencia™
que son dos, el limite liquido y el limite plastico. Basicamente las pruebas consisten en determinar la
relacion en peso entre la cantidad de agua y el suelo seco necesaria para considerar al suelo en estado
liquido o pléastico. Estos dos valores suelen simbolizarse como oL y @P. Para distinguir entre limos y
arcillas, se grafican los valores del limite liquido contra el indice de plasticidad (Ip), que es igual a la

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURO ANDRES BLADINIERES -6~



MODULO III. DISENO Y CONSTRUCCION

resta entre ¢l limite liquido y el limite plastico (Ip =oL - ©oP) . Esta grafica de clasificacion se
presenta en la figura 1.2. Dependiendo del tugar en que se localice en la grafica se determina si es

mayormente arcilla o limo. En la gréfica se distinguen diversos simbolos cuyo significado se presenta
en la Tabla 1.3:

Samibyparedngte it Almswrsinkhinms  famones oy s03 snaageecl sinbadu ™D
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FIGURA 1.2: Carta de Clasificacion SUCS

~

TABLA 1.3 Simbolos de Clasificacion de Suelos Cohesivos

Simbolo Significa
CH Arcilla de alta plasticidad
CL Arcilla de baja plasticidad
MH Limo de alta plasticidad
ML Limo de baja plasticidad
OH Orgénico de alta plasticidad
OL Organico de baja plasticidad

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING, ARTURCQ ANDRES BLADINIERES -7-



MODULQ 1L DISENO Y CONSTRUCCION

El término plasticidad se refiere a si el material puede tener mucha deformacion con pequefios
incrementos de carga.

En campo se puede determinar, en general, la distincion entre limos y arcillas de la siguiente manera:

s Si se hace a mano un pequefio cubo de material humedecido lo suficiente como para poder
ser faciimente moldeado y se deja secar al sol entonces: si se seca rpidamente, y va seco
se rompe con poca fuerza, es limo. En caso contrario es arcilla.

* Con algo de experiencia se puede realizar los siguiente: se coloca un poco de material
humedecido lo suficiente para ser moldeable entre los dedos pulgar e indice, si el material
tiende a oponerse a que ios dedos se separen (0 sea que presenta cohesidn), entonces es
arcilla, si no presenta esta oposicion, es limo.

Es evidente que estas prucbas son aproximadas y no sustituyen a una prueba de laboratorio de limites
de consistencia.

1.2 Relaciones equivolumétricas y caracterizacién mecanica de los suelos:

Aun que la division del suelo en arenas, limos y arcillas nos dice mucho del comportamiento del
material cuando estd sometido a cargas, es necesario otras caracteristicas de las cuales se describiran
brevemente las principales. Para entenderlo mejor, se debe imaginar que si se toma una cantidad de
material con un cierto volumen, se puede dividir en sus componentes sélide, liquido y gaseoso, es
decir, que el volumen de los minerales y materiales solidos que los forman, mas el volumen del agua
gue contiene, m4s el volumen de “huecos” llenos de aire suma el volumen total de la muestra. Véase la
figura 1.3 . Cada una de estas divisiones se le llama “fase”, existiendo entonces una fase solida, una
fase liquida y una fase gaseosa (aire). Los “huecos™ del material estardn en parte llenos de agua y en
parte vacios. A estos huecos se les llama “vacios” aunque en parte tengan agua. Asi, el volumen de
solidos mas el volumen de vacios es igual al volumen de la muestra. Asi mismo se puede hablar de los
pesos, pues el peso de la fas solida mas el peso de la fase liquida sumard el peso del material. En este
caso no se toma el peso de la fase gaseosa porque jno pesal.

/A A
Volumen de
Volumen dg| @¢ N e '
Vacios q Peso del
Volumen de Agua
Agua
i\ N Peso de la

\ \NNWW\/\MVV\’\N\’
A % muestra
Volumen de ' \ Peso de los
Solidos \ Solidos y
N

FIGURA 1.3: Relaciones equivolumétricas de una muestra de volumen unitario

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURO ANDRES BLADINIERES -8-



MODULO TIL. DISENO Y CONSTRUCCION

1.2.1 Peso volumétrico:

El peso volumétrico es una medida de la densidad de material y relaciona el peso del material entre un
volumen unitario. Normalmente se mide en toneladas por metro ciibico (T/m?*), gramos por centimetro
cubico (gr/em?®) o alguna medida similar. Se representa con la letra griega gamma (y).

peso de la muestra

'Y:

volumen de la muestra

Se distinguen varias clases de pesos volumétricos:

¢ si el material se encuentra tal y como se¢ observa en la naturaleza, se llama “Peso
Volumétrico Natural” (yn).

» S el material estd seco v se toma el volumen que tenia antes de secarse se llama “Peso
Volumétrico Seco™ (ys)

* Si lo que se pesa es el material ya seco entre el volumen que tiene el material sin agua se
llama “Densidad de Sélidos” (Gs). Corresponde al peso volumétrico de la fase solida si se
compactara y no tuviese agua ni huecos.

1.2.2 Contenido de Humedad:

Esta caracteristica trata de dar una idea rapida de la cantidad de agua que una muestra de suelo tiene y
es igual al peso del agua de una muestra entre el peso de los solidos de la misma. Se expresa en
porcentaje. Asi:

peso del agua de la muestra
® = (%)

peso de fos solidos de la muestra

-~

Hay que enfatizar que esta relacion es en peso y no en volumen. Asi, cuando se tiene un suclo con ©=
100%, no quiere decir que existe tanta agua como sélidos, sino que el peso del agua es igual al peso de
los sélidos.

CURSOQS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURO ANDRES BLADINIERES -9.



MODULO IIL DISENO Y CONSTRUCCION

1.2.3 Grado de Saturacién (Ss):

Volviendo a la figura 1.3 se puede ver que para un mismo volumen del matetial, el agua solamente
puede ocupar, come maximo, el volumen de todos los huecos o vacios. Asi, si se tiene que la mitad del
volumen de los huecos estan lenos de agua, entonces se dice que tiene una saturacion de Ss=50%, y si
todo el volumen de los huecos o vacios esta lleno de agua, Ss=100%. Se puede ver que el grado de
saturacion es la medida de la cantidad de agua que tiene el material entre e! volumen total de huecos
del mismo (en porcentaje):

Volumen de agua
Ss= %%
Volumen de huecos

1.2.4 Relacion de Vacios (e):

Es una medida de la cantidad de “huecos™ o vacios que tiene el material, y es la relacion que existe
entre el volumen de vacios entre el volumen de los solidos. Asi:

Volumen de vacios

Volumen de Solidos

1.2.5 Resistencia a la compresion simple (qu):

Una forma de medir la dureza o rigidez de una muestra de suelo consiste en labrar un prisma de
material inalterado, ya sea de seccion cuadrada o circular, tratando de que la alwra sea
aproximadamente del doble de la dimension del lado del cuadrado o del diametro de la circunferencia.
Posteriormente se somete a una compresion en upa presa mecanica y se mide la fuerza necesaria que
se requirié para “romper” o fallar el material. La resistencia a la compresion sera el esfuerzo aplicado a
la superficie de la “cabeza” de la muestra, es decir, la fuerza aplicada entre el area transversal de la
muestra, es decir, es un esfuerzo de compresion. Se considera que la cohesion del material es igual a la
mitad de la resistencia a la compresion simple (ver cohesion en el siguiente apartado).

Fuerza para fallar la muestra

qu=

Area de la muestra

CURSQOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURO ANDRES BLADINIERES -10-



MODULQ [T DISENO Y CONSTRUCCION

1.2.6 Cohesi6n (c) y Angulo de friccién (9):

Una forma més complicada pero también mas exacta de medir la dureza o rigidez de una muestra es
labrando una probeta de material inalterado de seccién circular con altura aproximadamente igual al
doble del diametro y se le protege con una pelicula de latex. Se le mete dentro de una camara especial
que somete a la muestra a una presion dentro de agua v se presiona en la cabeza de la muestra con una
fuerza hasta que el material de “rompe” o falla. La presion del agua quiere imitar las presiones que
rodean a la muestra si estuviese bajo la superficie y se llama esfuerzo confinante 3. Si se divide la
fuerza necesaria para la falla del material entre el area de la misma se tendra una presion de compresion
llamada “‘esfuerzo desviador” Ac. En realidad, e} esfuerzo necesario para fallar ia muestra es la suma
del esfuerzo confinante y el esfuerzo desviador que es el esfuerzo total en la cabeza da la muesira y se
denomina esfuerzo resistente ¢ 1. Asi:

cgl=Ac +63

t

10 . e mmmme o i e v
; [ C= ) ameion? .
9 S Rl et (R .

5 S .

1 kpiom2

FIGURA 1.4: Circulos de Mohr
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MODULQ 1L DISENG Y CONSTRUCCION

Se realizan varias de estas pruebas, minimo tres, variando el esfuerzo confinante 63 y encontrando para
cada uno de ellos el esfuerzo desviador As correspondiente. Finalmente los resuitados se presentan en
unas graficas especiales llamadas “circulos de Mohr” como el que se presenta en la figura 1.4. En ellos
cada circulo se traza de la siguiente manera: la distancia desde el origen de los ejes hacia la derecha a
partir de donde comienza el semicirculo, es iguat al esfuerzo confinante o3. El semicirculo tiene un
didmetro igual al esfuerzo desviador Ac y el centro del semicirculo siempre estd sobre el eje horizontal.
Dibujando un semicirculo para cada uno de las pruebas realizadas se tiene una serie de semicirculos. Si
se pasa una linea recta que “roce” a todos los circulos, llamada “linea envolvente™ se tendran los
siguientes resultados:

La distancia vertical entre el origen de los ejes de la grafica hasta el punto donde cruza la
linea envolvente es igual a la cohesion del material. La cohesion es la adherencia que
tienen las particulas del suelo entre si y ayuda a que el material tenga mayor capacidad.
Debe recordarse que varia mucho con la cantidad de agua que contenga. Para denominarlo
se usa la letra c.

El dngulo que tiene la linea envolvente con la horizontal se llama “angulo de friccion
interna” y mide el aumento la resistencia del suelo conforme se aplica un mayor peso o
esfuerzo sobre €], esto es, a medida que se encuentre a mayor profundidad o que exista una
carga en la superficie. Se simboliza con la letra griega “¢™.

1.2.7 Resistencia a la penetracién estandar y Cono eléctrico:

En los sondeos de mecanica de suelos se mide la rigidez del suelo normalmente por uno de los
siguientes métodos:

Resistencia a la penetracion estandar (SPT): Para obtener muestras del suelo de una
perforacion, se utiliza un muestreador que es un tubo media cafia de dos pulgadas de
didmetro abierto en el fondo para dejar entrar al material que se penetra en suelo por medio
de un martillo. Las dimensiones y pesos tanto del muestreador como del martillo y el
proceso de trabajo se han normalizado internacionalmente. Se mide la rigidez del suelo
contando ei namero de golpes necesario para que el muestreador penetre 30 c¢m. Este
namero se regisira y se presenta en los sondeos como medida de la dureza o rigidez del
suelo.

Cono eléctrico (CPT): La rigidéz del suelo se mide encontrando la presion que se ejerce
en un tubo de acero para que es necesaria para que penetre el €l un cono de 10 cm?® de édrea
con la punta a 60° a una velocidad entre 10 y 20 mm por segundo. Es mas exacto que la
prueba de penetracion pero no se obtienen muestras.
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2. Zonificacion Geotécnica del Valle de México:

El Valle de México, donde se concentra el centro urbano mas importante del Pais, presenta una serie de
problemas geotécnicos derivados de su historia geoldgica. El Valle es una cuenca cerrada por cadenas
montafiosas de origen volcanico, alguno de ellos en actividad. En su parte central se formé durante
cientos de miles de afios un lago que por no tener salida se volvié salado. Dependiendo de las eras
geologicas se tenfa un cierto nivel de la superficie del lago. Asi, cuando existia una época glacial y
disminuia la temperatura del medio ambiente, también disminuia la evaporacion y el nivel del lago
aumentaba. Al contrario, cuando se establecfan las condiciones mas templadas, en una época
interglacial, aumentaba la evaporacion y el nivel del lago disminuia.

La actividad volcanica, siempre presente, emitia a fa atmosfera polvos que en contacto con el agua del
lago se constituian en arcillas con una gran cantidad de contenido de humedad muy deformables
mientras que en los lugares secos se formaban capas de limos o arenas rigidas. En las ocasiones en
que el lago tenia un bajo nivel, los lugares que anteriormente se encontraban bajo agua y, por lo tanto,
con arcillas muy deformables, se sedimentaban es capas muy cementadas v rigidas. Cuando el nivel del
agua volvia a aumentar, estas capas rigidas se cubrian nuevamente con arcilla muy deformable. En los
lugares donde nunca hubo lage y no tienen arcillas deformables se le conoce como Zona de Lomas o
Zona [ segun el Reglamento de Construcciones del D.F. Por otro lado, en las zonas donde siempre hubo
lago y por lo tanto existen arcillas muy deformables hasta estratos muy profundos se le conoce como
Zona 11 o Zona de Lago. Finalmente, en los lugares donde se alternan estratos de arcilla muy
deformable con estratos rigidos se conoce como Zona Il o Zona de Transicion. En la figura 2.1 se
presenta un mapa del Valle de México con las distintas zonas geotécnicas.

2.1 Zona de Lago y caracteristicas generales:

La zona de Lago presenta aproximadamente las siguientes caracteristicas generales:

2.1.1 Costra superficial:

Esta capa se distingue de las demas en los sondeos geotécnicos por tener un resistencia a la penetracion
estandar igual o mayor a 4 golpes o por una resistencia de punta del cono igual o mayor a 3.0 Kg/em?.
Debido a que los lagos ya no existen superficialmente se presentan rellenos recientes o antiguos
producto de la actividad humana. Sin humedad constante, los suelos naturales se han desecado
presentando una mayor dureza que los estratos mas profundos. El peso de estructuras superficiales, las
tuberias, excavacion de zanjas vy la extraccion de agua subterranea han bajando el nivel de agua y
avuda también a que esta capa se haya consolidado. La costa superficial puede variar de espesor, desde
un par de metros hasta 8.0 metros o mas. En algunos lugares sin urbanizar, puede tener aun menos de
1.0 m. Los rellenos muy antiguos de origen colonial o inclusive prehispanico se han consolidado con el
tiempo de tal manera que pueden tomarse como apoyo para estructuras nuevas. Normalmente presentan
limos y arenas y se puede evidenciar su origen artificial por tener pedaceria de alfareria.
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Los retlenos modernos, de material suelto y suave, deben evitarse como apoyo de cimentaciones.
Usualmente, el nivel de aguas fredticas se encuentra en esta capa.
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FIGURA 2.1: Zonas Geotécnicas del Valle de México
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2.1.2  Serie arcillosa superior

Bajo la costra superficial se encuentran una serie de estratos de arcilla muy deformable, con altos
contenidos de humedad. Su rigidez es muy baja, de 1 golpe para SPT o hasta 8.0 Kg/cm? para CPT. Los
contenidos de humedad son extraordinariamente altos, de ®=100 a 400%, y en algunos lugares hasta
500%. Producen grandes hundimientos en las estructuras pesadas o en las que el drea de su
cimentacion es mayor a la mitad de la profundidad de la costra superficial. Las partes mas superficiales
de esta capa se encuentran preconsolidadas, esto es, que han tenido alguna vez en su historia una carga
mayor que la que tienen actualmente, 1o que ayuda a disminuir los asentamientos de las estructuras,
pues si el peso de una estructura produce una carga al suelo menor que la gue ha tenido anteriormente,
las deformaciones son pequeiias.

El espesor de esta capa varia grandemente, de entre 12.0 m a 50.0m. Presenta algunos pequefios
estratos de mayor resistencia pero de espesor muy pequefio. Normalmente las arcillas mas cercanas al
fondo de esta capa presentan una rigidez mayor pues estan consolidadas debido a que ha disminuido la
presion del agua por su extraccion. Se limita en el fondo con la llamada “Primera Capa Dura”.

2.1.3 Primera Capa Dura:

Es una capa rigida compuesta de limo arenoso con gravas con cementacion y espesor variable que se
formé durante el periodo interglacial Sangamén, hace 90,000 afios. Su rigidez es de mayor a 100
golpes SPT o 20 Kg/ecm? CPT. No se encuentra en algunas partes en la zona central de! antiguo lago
pues en estos lugares no llegd a secarse. Su espesor llega a ser hasta de 5.0 m. Los contenidos de
humedad son relativamente bajos.

2.1.4 Serie arcillosa inferior:

Bajo la primera capa dura se encuentran arcillas medianamente rigidas con estratos intercalados duros,
tiene un espesor de 15.0 m en la zona central del lago y desaparece hacia las orillas. Produce
asentamientos de consideracion solamente en estructuras muy pesadas con cimentacion muy grande. Es
poco usual tener muestras de esta capa.

2.1.5 Depébsitos profundos:

Son una serie de estratos arenas y gravas producto de erosion de las montafias circundantes y
representan una base rigida que ya no implican deformaciones para las estructuras de la superficie.
Puede tener hasta 5.0 m de espesor y le subvacen estratos menos cementados y capas de arcillas
preconsolidadas hasta la base de roca que representa el suelo anterior a la formacion de los lagos.

Para dar una idea de las caracteristicas usuales que se encuentran en el subsuelo de la zona de lago, se
puede ver la Tabla 2.1 como resumen de ellas. Los datos contenidos en esta tabla no deben sustituir ios
resultados de un estudio de mecénica de suelos y solamente son informativos,
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TABLA 2.1.a: Propiedades Zona Lago Virgen

Estrato Espesor ¥ C #
(m) (t/m®) (Um?) | (grados)
Costra superficial 1.0a25 1.4 1.0 20
Serie arcillosa superior 38a40 1.15 05al.0 -
Primera Capa Dura la2 - 0al0 25236
Serie arcillosa Inferior 15a30 1.25 3a4 -

TABLA 2.1.a: Propiedades Zona Lago Centro

Estrato Espesor ¥ C b

(m) T (Wm) (Um?) T (grados)
Costra superficial 4aé 1.6 4 25
Serie arcillosa superior 200230 1.2 la2 -
Primera Capa Dura 3a$s 1.5a16 0alo 25
Serie arcillosa Inferior 8alld 1.3a1.35 5a8g -

2.2 Zona de Transicién y caracteristicas generales:

En las orillas del antiguo lago de Texcoco se formé una zona de transicion, que combina las
caracteristicas de la zona de lago, como se comenta en ¢l apartado anterior, con otras derivadas de la
cercania a‘las montafias que la rodean. La principal afectacion que se tuvo de las montafias fue que el
producto de la erosion producida por el agua de 1luvia y arrastrados por arroyos y rios se depositaba en
las orillas del lago formando un abanico de material llamado aluvial, formado de arenas y gravas hasta
de 3.0 Km de ancho hacia el lago. Estos depdsitos aluviales se encuentran intercalados con otros
estratos de arcilla suave o de depositos tipicos de playa como arena negra o suelos organicos arcillosos.
Un sondeo tipico de esta zona se presenta en la figura 2.3. Los problemas tipicos de esta zona es la de
una deformabilidad alta de los suelos que afecta a estructuras pesadas y una capacidad de carga
relativamente baja. Obviamente, a medida que se acerca a la zona de lago las estratificaciones
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intercaladas de suelos rigidos van desapareciendo v la estratigrafia se acerca mas a tipica de zona de
lago. En algunos lugares no existe esta condicion estratificada y se presenta un cambio abrupto de zona
de lomas a zona de lago. Esta condicion puede ser desastrosa para las estructuras superficiales
cercanas. De forma indicativa, se resumen en la Tabla 2.2 las principales caracteristicas de los suelos
de esta zona.

TABLA 2.2 : Propiedades Zona de Transicién

) Estrato Espesor ¥ C ¢
(m) (t/m?) (t/m?) {grados)

Costra superficial §ald 1.6 10 20

Suelos Blandos 4a6 1.3 5 0

2.3 Zona de Lomas y caracteristicas generales:

Se denomina Zona de Lomas a la que rodea a las zonas con arcillas compresibles, y estan constituidos
por diversos estratos rigidos de arenas y limos con gravas. Su formacion geoldgica se debe
principalmente a las actividades volcénicas y a la eyeccion de distintos materiales, a veces en forma de
arenas pumiticas ligeras, otras en forma de limos cementados y en otras ocasiones en forma de grandes
corrientes de flujos piroclasticos incandescentes o “blast” arrojando sobre la superficie material
granular de gran espesor. En ocasiones el agrietamiento tectonico de estos materiales cementados en
los taludes produce un blogue inestable. Adicionalmente se preséntan agrietamientos en ocasiones
activos y erosiones que han producido barrancas, con la consecuente transporte de materiales
erosionados que en ocasiones se depositan en depresiones. Superficialmente se encuentran suelos
amarillentos o rojizos de limo arenoso cementado con peliculas de calcita tipica de climas célidos. No
siempre lo suelos de estos lugares estan cementados lo que complica su deteccion pues la resistencia
SPT es muy alta.

Problemas frecuentes de estas zonas son los depdsitos de antiguas minas que representan un material
poco estable al corte. En muchos lugares se realizaron galerias de mina o minas a cielo abierto para la
extraccion de material pumitico o arenas grises como materiales de construccion. Las galerias de mina
representan un peligro para la estabilidad de las estructuras.

En algunos lugares aflora roca masiva que, como se comentd en ¢l capitulo primero, no forman parte
de los alcances de Ia mecanica de suelos.

Finalmente se tiene en no pocos lugares el problema de que los proyectos se localizan en antiguos
rellenos artificiales no compactados, producto de la explotacion minera o como depdsitos sanitarios de
basura. Estos materiales no son aptos para lomarse como apoyo para estructuras de obra civil.
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3. Problemas geotécnicos comunes en obras de urbanizacion.

Durante el desarrollo y disefio de las obras civiles siempre deben tomarse en cuenta los aspectos de
mecanica de suelos ya que, o producen una accion a las estructuras (come en muros de contencidn o en
zanjas) o reciben en udltimo término las acciones totales de la estructura, (como cimentaciones
superficiales o profundas). En este sentido se observa la importancia que el suelo tiene en la estabilidad
de una estructura, pues nunca serd mas estable gue su cimentacion.

Son muy variados y en ocasiones complejos los problemas en los que se requiere un anlisis de
mecdnica de suelos. En el presente trabajo nos enfocaremos a problemas usuales durante las obras de
ingenieria civil urbana.

3.1  Capacidad de Carga de Zapatas aisladas:

Muchos problemas de mecanica de suelos se resuetven con el analisis de la capacidad de carga de una
zapata aislada, ya sea para disefioc en obra nueva o para evaluar la capacidad de una zapata ya
construida.

Para evaluar la capacidad de carga de una zapata aislada debe seguirse el siguiente procedimiento
propuesto en el apartado 3.3.1 Normas Técnicas Complementarias para el Disefio de Cimentaciones del
D.F. al cual se debe remitir. El procedimiento requiere primeramente de determinar si los suelos bajo el
desplante de la cimentacion y hasta por lo menos una profundidad igual a 3.0 veces el ancho de la
cimentacidn son suelos, son suelos cohesivos o friccionantes. En el capitulo primero se menciona cémo
realizar esta distincion, asi como las pruebas que se requieren para conocer los parametros del suelo.
Dependiendo del tipo de suelo se tiene una férmula que se utiliza par la determinacion de la capacidad
de carga.

3.1.1 Suelos Cohesivos:

Para estc tipo de suclos se utiliza la siguiente expresion:

ZQ Fc/A<CuNcFR +pv

donde:
Q = Acciones a la cimentacion (tons).
Fe= Factor de carga de las acciones a la cimentacion (1.4 para cargas estaticas y 1.1 para

cargas con sismo)
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A = Area de la zapata (m?)
Cu = cohesidn del suelo o promedio de las cohesiones del suelo. (t/m?).

pv = presion del suelo a la profundidad de desplante de la zapata, esto es:

pv=y Df

v = peso volumétrico del suelo sobre el nivel de desplante de la zapata {o promedio).
Df = profundidad de desplante de la zapata
FR = Factor de reduccion, se toma siempre igual a 0.35

Nc = coeficiente de la capacidad de carga por cohesion, esta dado por:

Ne=5.14(1+025Df/B+0.25B/L)

donde
By L =ancho y largo de la zapata, B es menor o tgual que L, en m.
Df/ B no puede tener un valor mayor a 2 y B /L no puede ser mayor que 1.

2 Q Fc/ A tiene valores de presion, es decir, t/m?.

3.1.2 Suelos friccionantes

Para suelos friccionantes se tiene la siguiente expresion:

2 QFc/A < { Pe(Ng—1)+Y BNy /2} FR + pv

donde:

Q = Acciones a la cimentacidn (tons).

Fc= Factor de carga de las acciones a la cimentacion (1.4 para cargas estaticas y 1.1 para
cargas con sismo)

A = Area de la zapata (m?)

Pe = presion efectiva a la profundidad de desplante de la zapata, es igual :

Pe=yDf-h
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y = peso volumétrico del suelo sobre el nivel de desplante de la zapata (o promedio).
Df = profundidad de desplante de la zapata
h = altura del nivel fredtica de agua desde el nivel de desplante de la cimentacidn {m).

pv = presion del suelo a la profundidad de desplante de 1a zapata, esto es:

pv=yDf

Ng= Coeficiente de capacidad por friccién, dado por:

(7 tan §)
Ng= € tan%(45° + §/2) Ff]

¢ = angulo de friccion interna (grados)
Ff'= Factor de forma, igual a 1 + (B/L) tan ¢ para cimientos rectangulares y 1 -+ tand para
zapatas circulares.

Ny = Coeficiente de capacidad pro peso del suelo, igual a:

Ny=2(Ng+1)tan ¢ Ff

Ff* = Factor de forma, igual a 1 — 0.4 B/L para zapatas rectangulares e igual a 0.6 para circulares.

En caso de que el nivel freatico se encuentre mas profundo que 3.5 veces el ancho de la zapata, no
afectara los calculos. En cualquier otro caso, se tomara que el nivel se encuentra inmediatamente a la
profundidad de desplante. Para zapatas corridas se toma B/l. =0. Para los casos en que la carga
permanente a la zapata no es vertical, o cuando se construye junto a un talud con inclinacién menor a
25° se debe revisar el apartado 3.3.1 de las mencionadas normas.

Es muy importante tomar en cuenta que en la zona de Lago la capacidad maxima de una zapata estd
dada por las deformaciones que pueda tener por la consolidacion de las arcillas, por lo que las presiones
se¢ deben disminuir a valores no mayores a 5.0 t/m?, a menos que el espesor de la costra y las
dimensiones pequefias de la zapata lo permitan.
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3.2 Muros de Contencién:

Durante el disefio de algunos proyectos es necesario realizar rellenos que tengan un corte vertical. Una
solucion es dar tratamiento al material de relleno para que tenga por si mismo la capacidad necesaria
para soportar su propio peso en un corte vertical, normalmente agregando una cantidad de cemento
hidraulico. Para determinar esta cantidad se deben realizar pruebas de resistencia a varias probetas con
distintas cantidades de cemento, pero normaimente se requieren de entre 2.5 y 5 sacos de cemento por
metro cibico de material y agua suficiente para realizar la reaccion quimica con el cemento pero que
no disgregue al material. Este procedimiento no se puede realizase con arcillas pues se dificulta el
mezclado que debe hacerse con mucho cuidado y con revolvedora.

Una solucion mas comun es la construccion de muros de contencion. Los empujes que produce el
relleno a la pared de un muro vertical se calcula con la siguiente expresion:

cz=ykaz

Donde:

Gz = presion horizontal de un muro a la profundidad z.

v = peso volumétrico del relleno.

Ka = empuje activo.

El empuje activo depende del tipo de material del relleno y se puede estimar con la siguiente

expresion:

Ka=1- sen¢

No se recomienda utilizar rellenos de arcilla, pues no se pueden compactar. En las expresiones pasadas
ng se toma en cuenta la presion del agua, por lo que en caso de un muro se deberdn dejar licraderos o
drenes tras ¢l muro que eliminen la presion del agua o en su caso se deberd tomar expresamente en
cuenta, pero resultard un muro muy pesado y caro.
En caso de tener rellenos compactados junto al muro, el coeficiente Ka debera tomarse como Ka = 1.0.
Es preferible utilizar una capa de arena y grava sin compactar que esté en contacto con el muro y de por
lo menos 1.5m de ancho para tener un factor de Ka menor y disefiar un muro mas econdmico.
Las cargas que se puedan aplicar en el relleno deberan alejarse por lo menos una distancia del muro por
lo menos de 1.5 veces la altura del mismo para no afectar el disefio del mismo. Si se tienen cargas mas

cercanas se puede evaluar el incremento de presion horizontal mediante la siguiente férmula con
referencia a la figura 3.1 (observar que o estd en radianes):

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING. ARTURQ ANDRES BLADINIERES -21-



MODULO IIL DISERO Y CONSTRUCCION

ox=p/m{ a-senccos 20 )
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FIGURA 3.1

Para el caso en que se tenga una inclinacion del relleno atras del muro de contencion, se tomard la
siguiente expresion aplicada a la figura 3.2:

cos ¢
Ka= |
sen & sen (¢ - P) 2
1+ |
cos [}
p
Friccién del suelo = ¢ W H
Fh ' l W

il SY N

4

FIGURA 3.2

CURSOS INSTITUCIONALES INSTRUCTOR: ING ARTURO ANDRES BLADINIERES -22-



MODULO 11I. DISENO Y CONSTRUCCION

Para la solucién de un muro de contencidn, ya conocida la distribucion de empujes sobre el muro, tiene
por objeto 1a revision de las siguientes condiciones:

¢ Deslizamiento: El muro debe tener una capacidad a cohesion yfo friccion en su base
mayor que la suma de los empujes horizontales. La capacidad de la base es igual a:

ZFhFS=CB+Wtan

donde:
Fh = Fuerza horizontal por empuje (promedio de la presién por Ja altura del muro)
C = cohesion del suelo en el desplante de la cimentacién del muro.
B = ancho del muro
W = peso del muro, incluye fuerzas verticales sobre el muro. En el caso de que la
cimentacion del muro tenga una zapata hacia adentro del terreno de relleno, se toma en
cuenta el peso del suelo sobre el mismo (W' en la figura).
FS = factor de seguridad, mayor o igual a 2.0.

e Volteo: La geometria del muro debe de lograr que la resultante de las acciones y
reacciones sea una carga vertical que se localice dentro del tercio medio de la cimentacion.
Para calcularlo se tomaran los momentos que producen todas las fuerzas desde et taion del
muro, indicado por el punto A en la figura 3.2. Tomando momentos desde A de los pesos
del muro W y W’ por su brazo respectivo de palanca mas el momento del empuje Fh por
un brazo de palanca igual a un tercio de la altura H v el momento producido por las
sobrecargas si existen se tiene un momento total en ha llamado Ma. Se calcula también la

suma de las cargas verticales Fv = Wy W’ | Asi:

Cx=Ma/Fv

para que la resultante se encuentre dentro del tercio medio:

B/3 <Cx < 2B/3

No debe permitirse un valor de Cx mayor a 2B/3 en ninglin caso.
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e Capacidad de carga: Las presiones maximas aplicadas al suelo deben ser menores o
iguales a la calculada como una zapata corrida (ver el apartado 3.1). Para caicular la
presion gjercida, se calcula la excentricidad de la resultante con respecto a la mitad de la

cimentacion del muro, esto es:

ex=Cx- B2

La presion maxima al suelo serd igual a :

Fv

ov= < Q/A

B —2ex

¢ Talla general: En condiciones muy especiales existe una falla de talud que envuelve al
muro y al relieno. Sucede en muros que retienen arcillas suaves, como las de la Zona de
lago del Valle de México, para poder tomar en cuenta este caso se debe hacer un anélisis
de estabilidad de taludes que queda fuera de los alcances de este trabajo. En la practica

debe evitarse la construccidn de muros de contencion en arcillas suaves de la zona de lago.

3.3 Zanjas:

Es usual realizar zanjas profundas para la instalacion de tuberias. La altura vertical en la que puede
tenerse un corte estable es:

Donde:
C = cohesion del material de corte (T/m?)

¥ = peso volumétrico del material de corte.
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Esta formula no puede utilizarse en suelos cementados de la zona de lomas o en lugares donde el
material de excavacion no esté afectado por un nivel freatico, materiales cohesivos suaves o arena. Para
estos fo mas conveniente es la excavacion con un dngulo que permita la estabilidad del talud, para
arena suelta se puede usar 1.0 vertical a 1.0 horizontal. En arcillas suaves el corte vertical es estable por
poco tiempo, por o que si se requiere que la zanja se quede abierta por periodos largos se requerira de
ademes. Los ademes se utilizan en cualquier tipo de material en especial si la zanja es profunda.

Para el calculo de las cargas en una zanja se puede utilizar las presiones horizontales como se presentan
en el apartado 3.2 de éste capitulo, pero resultan disefios conservadores. Alternativamente se pueden
utilizar las graficas de la figura 3.3 que presentan las presiones aproximadas del suelo dependiendo de
la localizacion de los apoyos de los ademes. Para el uso de estas graficas debe tomarse en cuenta que
no deben de existir presiones de agua del lado del suelo, por lo que si existe un nivel de aguas freaticas
mas alto que la profundidad de excavacion, debera utilizarse bombeo previo en una serie de pozos para
abatirlo.
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FIGURA 3.3: Graficas de Presiones en Zanjas Ademadas
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Adicionalmente, en excavaciones es arcillas, se debe revisar la profundidad de la zanja por falla de
fondo. Este tipo de falla se produce cuando la capacidad de carga del suelo al nivel de la profundidad
de excavacioén es menor a la presion que produce el suelo del lado de afuera del ademe, como se
muestra en la figura 3.4. Es similar a la capacidad de carga de una zapata que esta cargada con el peso

del suelo excavado.,

Df

Carga distribuida q

T Vg R

FALLA DE FONDO

FIGURA 3.4

504C+1.5q

Df max =
1.5y

Donde:

C = cohesidn del suelo

q = sobre peso en la superficie

v = peso volumétrico del suelo (o promedio).

Df = profundidad de desplante de la zapata

Carga total:
Dfy+q
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‘3.4 Taludes

341 Introduccion

Se presenta a continuacion una breve descripcién de los diversos métodos utilizados para ia evaluacién
del factor de seguridad de un talud con un enfoque del limite plastico. La lista de métodos esta lejos de
ser exhaustiva, pues existen otros muchos métodos que no se describen, como aquellos que utilizan
curvas de falla logaritmicas, métodos tridimensionales, teorias de falla por flujos no newtonianos,
elementos finitos, etc. Los métodos incluidos son los mas comunes tanto en los libros especializados
como en programas de computacion.

También se limitan los parametros necesarios que se tomaran ¢n cuenta y que influyen en la evaluacion
del factor de seguridad de un talud a los siguientes:

Perfil y dimensiones del talud.

Limite de los diferentes estratos que lo componen.

Caracteristicas de cada estrato: peso volumétrico, cohesion y angulo de friccidn interna.
Aceleracion sismica horizontal y vertical.

Fuerzas de las anclas y su localizacion en el perfil del talud.

. & & & @

No se mencionara la forma de obtencién de estos parametros. Ninguno de los métodos se desarrolid
originalmente para incluir cargas de sismo y anclas, por lo que no lo deduciremos aqui. Existen otros
parametros que no serdn tomados en cuenta en este estudio pero que son faciimente deducibles si se
entiende cada método en general, como la presencia de niveles de agua freatica, presiones debidas a
flyjos de agua, sobrecargas, cuerpos de agua, grietas, oquedades, elc.

Fwp

A

FIGURA 3.5 FIGURA 3.6
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3.4.2 Método de Coulomb — Culmann
En 1776 fue publicada la primera teoria racional para el cdiculo de presiones a un muro de retencién
cuyo autor fue Charles Agustine Coulomb (1819-1877), fisico e ingeniero francés que estudio la
resistencia de materiales v los fendmenos electro-magnéticos. Su aplicacion a taludes Ia propuso el
cientifico aleman K. Culmann en 1866. Aun que el método se desarrolld para calcular las presiones en
un mure, funciona igualmente para evaluar Ia estabilidad de un talud.
El método parte del supuesto de que la superficie de falla se produce en un plano con un angulo o
menor al angulo del talud 8, fig. 3.5. En la figura 3.6 se muestra un diagrama de las fuerzas que se
aplican a la cufia. Llamando fuerzas activas a aquellas que producen €l movimiento de la cufia y fuerzas
reactivas a aquellas que se oponen a este movimiento se desprenden las siguientes expresiones:

Longitud del plano de falla: L =H/sen@ ;

Peso de la cuna: W=BHy/2=Hycosb /2 ;

Cohesidn: C=Lc ;

Proyeccion de W paralela al plano de falla, suma de fuerzas activas:

FA= Wsenf =H?ysenBcosb /2
Proyeccién de W normal al plano de falla:

N=WcosO=H>ycos* 0 /2 ;

Fuerza de friccion: Fr=Ntan¢=H*vtan ¢ cos*8 / 2 ;
Suma de fuerzas reactivas: FR=C+Fr=Lc+Hytan¢ cos?0 /2 ;
FR

Lc+H*ytan ¢ cos20 /2

Factor de seguridad: FS= =

H? e 8
FA vYcosBsend /

2Le+ P2y tand cos” ©

FS= H?v cos 6 sen 0 (31)
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Este método parte de la falla forma un plano, lo cual es cercano a la realidad si el material de la cuiia es
arena. Para los materiales cohesivos y cohesivo-friccionantes el plano de falla es mas bien curvo.

Para tomar en cuenta los distintos estratos de suelo que pueden formar el talud, se puede dibujar la
cufia a escala y medir cada area de cada material y las Jongitudes sobre el plano de falla para hacer una
sumatoria de la cohesion y friccion. Alternati-vamente, se puede hacer un promedio pesado de los
pesos volumétricos con respecto a sus dreas, y de la cohesion y de la friccion respecto de la linea L del
plano de falla. '

El método original no contempla las fuerzas debidas a sismos ni las producidas por las anclas.
Siguiendo el andlisis descrito arriba, se pueden introducir estas variables considerando sus
proyecciones paralelas a la superficie de falla.

3.4.3 Método de Fellenius

En los 1936 el ingeniero sueco Wolmar Fellenius propuso un método con una superficie de falla
circular. Este método es iterativo, pues se comienza estableciendo un punto como centro y el radio de
una circunferencia que se toma como la superficie de falla para proceder a caicular el factor de
seguridad correspondiente a ese circulo. Una vez realizado el cdlculo, se procede a establecer otro
punto como centro u otro radio de la circunferencia de la falla v caicular el factor de seguridad
correspondiente. Se realiza el calculo en varios puntos y radios hasta que se establece un punto y un
radio con el factor de seguridad menor.

Para el calculo del factor de seguridad de cada circunferencia, el cuerpo de la falla {equivalente a la
cufia de falla en el método de Coulomb) se discretiza en elementos verticales de altura igual a la
distancia vertical entre la superficie del perfil del talud y la curva de falla. El ancho puede ser variable
de manera que se tenga una superficie plana en la parte superior de cada elemento que se denomina
dovela. En la figura 3.7 se representa al talud dividido en dovelas y en la fig. 3.8 las fuerzas en la base
de la dovela.

centro de la circunferencia de falla

A
<
— N

Wi

Hi

Dovela superficte de falla

FIGURA 3.7 FIGURA 3.8
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En este caso el factor de seguridad esta dado por la relacion entre el momento de reaccion entre el de
accion. Cada uno de los momentos se calcula determinando la magnitud de las fuerzas reactivas y las
activas multiplicadas por ¢l brazo de palanca con respecto al centro de la curva de falla. Para cada una
de las dovelas en que se dividio el cuerpo del talud se calcuta:
Peso de la dovela:  Wi=HiBiy
En el caso de tener varios estratos debera realizarse un calculo de la altura y peso por cada estrato en
cada dovela:
Wi=Bi ZHjvyj

Donde Hj y vj representan la altura media y el peso volumétrico del estrato j de la dovela i. Momento
actuante por dovela:

MAi=Widi=HiBiy R sen6i
Cohesion: C=Lici=Bicisec0i
Componente normal de Wi:

Ni= Wi cos 8i=Hi Biy cos 6i
La fuerza por friccién seré:

Fri=Nitan ¢ = Hi Biy tan ¢ cos 0i

Donde el angulo ¢ y ta cohesion ¢ se refieren al material en el cual se encuentra la base de la dovela.
Asi, el momento de reaccion sera:

MRi = (Ci + Fri) R = (Bi ci sec 8i + Hi Biy tan ¢ cos 8i) R

Y finalmente el factor de seguridad estara dado por:

MR 2z {Bi ct sec 8i + Hi Biy tan ¢ cos 81)

F5= MA 2 Hi Biy sen 0i

3.2)

Se puede considerar al método de Coulomb como un caso especial donde el radio es infinito. Las
discrepancias entre los factores de seguridad asi calculado v otros métodos més exactos dieron por
resultado la recomendacidn de que el factor minimo de seguridad para un considerar al talud del lado
segurc es de 1.5. EI método no fue desarrollado para incluir fuerzas sismicas ni las fuerzas de las
anclas.
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3.44 Método de Bishop

En 1955, el cientifico Inglés A.W.Bishop propuso un método de calculo que se considera el mas exacto
de los métodos basados en el limite plastico. Es también un método que parte del supuesto que la
superficie de falla es una circunferencia y se varia iterativamente la localizacion y radio de la misma
para encontrar el factor de seguridad menor.

También se divide el cuerpo del talud en una serie de dovelas como se muestra en la fig. 2.3, pero a
cada una de las dovelas se les anade la presion que ejercen en ellas las dovelas contiguas. La razon es
que las presiones de suelo a ambos lados de 1a dovela no estdn en equilibrio. Existe cierto incremento
de la presion en los puntos de la superficie de falla inferiores y una disminucidn de presiones en los
puntos superiores. La friccion y la cohesion transmiten por capacidad al cortante vertical esta diferencia
de presiones hacia la parte baja de la curva de falla. En la fig. 3.9 se muestran las fuerzas a las que se ve
sometida una dovela, sin tomar en cuenta presiones de poro.

En la figura, las presiones de las dovelas adyacentes se descomponen en las proyecciones vertical y
horizontal denominadas X y E respectivamente. La deduccion del método se describe a continuacion.
Primeramente, la relacion que define el factor de seguridad cambia en su concepto:

Capacidad total al cortante de la superficie de falla

F§ =
Capacidad al cortante requerida para el equilibrio { FS=1)

\ FIGURA 3.9
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Considerando ahora a toda la masa de suelo limitada por la superficie de falla, se pueden dar las
siguientes identidades:

S (Xn - Xn+1) =0 % (En-En+1) =0 (A)

lo que quiere decir que la suma de las componentes horizontales de todos los elementos o dovelas de la
masa de suelo terminan eliminandose entre si, pues Ia masa estd en reposo. Lo mismo sucede con las
componentes verticales.

Tomando ahora como la capacidad total al cortante del suelo en la superficie de falla es la suma de las
capacidades de la base de cada dovela se tiene, para fuerzas paralelas a la superficie:

Capacidad total al cortante:
T=CL+Ntan$¢=CBsecH+Ntan
Capacidad necesaria para F5=1:

T nec=Wsen9

Asi: 2. (CBsec + N tan ¢}
FS= {B)

2 ( W sen 0)

Ahora consideraremos las cargas perpendiculares a la curva de falla:
N-Wcos0 - (Xn - Xn+1) cos B + (En ~ En+1) sen b =0
Despejando la fuerza normal N:

N=[W+ (Xn - Xo+1)} cos 8 - (En - En+1) sen 0

Sustituyendo en la equacion (B):

z [C Bsec O+ [ W+ {Xn- Xa+1)] cos 8 tan ¢ - (Er. - En+1) sen § tan ¢)]

E(Wsene)
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Esta es la foérmula basica de Bishop para el calculo dl factor de seguridad, tiene sin embargo el
problema de que se desconocen las componentes En y Xn, pues no solamente dependen de la presion y
friccion entre dovelas sino que también de la transmision de la diferencia del empuje a otra dovela. En
la practica no se pueden calcular para cada dovela a priori, en vez de esto se calculan por tanteos de
forma que cumplan las ecuaciones (A).

Debido a la gran dificultad que esto representa, Bishop propone un método para eliminar los tanteos
para el término que contiene En. Considérese las cargas en la base de una dovela tangentes a la curva
de falla:

T-Wsend - (Xn- Xn+1) sen @ - (En - En+1) cos 0 =0

Despejando y para todas las dovelas:

2 (En-En+1)cos8 =2 T-2 [ W+ (Xn - Xn+1) | sen ©

Como X T =Z W sen 9, tenemos:

2 (En-Enn)cos 8 =2 Wsen8 - 2 [ W+ (Xn - Xo+1) ] sen 0 (D)

Por otro lada, considerando las cargas verticales y que T Fy=0 tenemos:
W+ (Xn-Xnr1) - NcosB-Tsenb =0

Ncos@ =W+ (Xn - Xo+1} - T sen @

Pero como T necesaria para el equilibrio es:
CL+Ntan¢

ES

(¥ )
(V8]
'
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Se divide entre FS porque no se calcula la capacidad total al cortante sino la necesaria para el
equilibrio, para que £ Fy=0. Sustituyendo tenemos:

CL+Ntan¢
NcosO =W+ {Xn-Xn#1)- —  senb
FS

CLsen® Nsenftang
N cos 8 =W + (Xn - Xn+1) - _

FS FS
Nsenf tan ¢ CL sen®
NeosO+ —————= W+ (Xn- Xot1) -
FS FS
CLsen 0
W+ (Xn - Xnoe1) - -TS__
N-
sen 0 tand

cos @ +
FS

Sustituyendo este valor en la ecuacion ( B ) resulta:

CL sen 0
| W (Xn - Xeo1) - g
FS=" X {CL+[ ]tane}
sen O tand
ZWsend cosB+ T 7
FS
CLsen 8tand CLsen 8 tan¢
. CL cos & +W + (Xn - Xn+1) tan ¢ - FS + FS
FS= > }
ZWsen 9 sen O tan ¢
cosO+_—_—
F5
1 1
FS = W SenBZ {CLC056+W+(Xn—Xn+1)tan¢} sen © tan ¢
cosO+_
FS
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Por igualdades trigonométricas se obtiene:

secl
Z{(CL €05 6 + W +(Xn - Xn+1) tan ¢) 3)
ZWsenf q 4 fan Gtan
FS
Por facilidad Hlamemos:
1
FS = 2| M E
ZW sen 0 [ ] (£)
Despejando tenemos:
T[m]
IWsenf= ————— (F)
FS
Sustituyendo este valor en la ecuacién ( D ):
Z[M]
2 (En-Enn)cos0=2 ~——=-2[W+(Xn-Xn+1)]sen®
FS
Dividiendo entre cos 0 se obtiene:
2 [M] sec ®
2 (En-Bor)=2 — X [W+(Xn-Xn+1) ] tan 6 =0
FS
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Esta ecuacion sabemos que es igual a cero por la condicion ( A ) inicial. De este modo podemos
escribir:

Z[M]sece
Y — - [W+(Xa-Xn1)]tan8 =0 (3.5)
FS

Que debe cumplir con la condicién { A ), es decir:

2 (Xn-Xps1) = 0 (3.6)

Asli, la solucidn se da por medio de la expresion 3.4 cuando se cumplen las condiciones 3.5 y 3.6, Los
términos En fueron eliminados para que solamente se tenga como incognita de las presiones en la
dovelas los términos Xn. El procedimiento para la utilizacion de este método es de prueba y error y es
el siguiente:

1.- Asumir que para cada dovela se cumple (Xn — Xn+1) = 0, asi la formula 3.4 se puede calcular el
factor de seguridad FS sin los términos en Xn ni con la necesidad de cumplir con las ecuaciones
3.5 y 3.6. Debe usarse un primer valor preliminar de FS que aparece en el segundo miembro.
Puede usarse el resultado con alglin otro método, como Cullman o Fellenius, o de alguna tabla de
valores. Solamente en este paso elimina entre 75 y 95 % del error comparado con el método de
Fellenius.

2.- Se asume una distribucion de valores para (Xn — Xn+1). Se recomienda que el valor de Xn sea
proporcional a la altura. Los valores deben cumplir con las ecuaciones 3.5 y 3.6. De no ser asi se
proponen otros valore hasta que se tengan valores “balanceados™.

3.- Con los valores balanceados de (Xn — Xn+1) se resuelve la ecuacion 3.4 para obtener un nuevo
valor de FS.

4.- Se repiten los pasos 2 y 3 hasta que la diferencia entre los valores de FS nuevos y anteriores sea
minima.
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Durante el desarrollo de estas expresiones Bishop reitera la necesidad de que las expresiones son
validas si no existen fuerzas externas, como cargas de estructuras o sismo, obviamente las fuerzas de
anclas estarian dentro de esta consideracién. La complejidad de céleulo explica por que de inmediato se
buscaron métodos que, siguiendo las bases de este, elimine la necesidad de iterar para la bisqueda de
los valores (Xn — Xn+1) sin que el error que esto produce sea importante. Explicaremos a continuacion
dos de estos métodos.

3.4.5 Meétodo de Bishop Medificado

El mismo Bishop observé que se puede realizar una simplificacién si se supone que existe una
uniformidad en las condiciones que afectan a ta estabilidad del talud, no solamente de cargas externas,
relieve del talud y condiciones hidrdulicas. Esto ultimo se mide por el factor ru, definido para cada
dovela como sigue:

u

Tu=—
vh
Donde u es la presion hidrostatica en la base de cada dovela. Y tiene una direccion perpendicular a la
misma. A lo largo de este trabajo no se ha mencionado la accion de las presiones hidrostaticas por
claridad. Se abordard en el capitulo sexto.

Tomando en cuenta lo anterior, se concluye que en forma aproximada la relacién de las componentes
de la presion de las paredes verticales de cada dovela son:

Xn = X n+1 En= En+l (A)

De este modo, las acciones sobre fa dovela simplificada son las que se muestran en la figura 3.10.

En este método hemos cambiado la nomenclatura de la fuerza normal a la superficie de falla, pues en
este caso no es solamente la reaccién a la componente del peso, sino mas bien la fuerza normal al plano
de bhase de la dovela necesaria para el equilibrio de 1a dovela. Por la misma razon, T no es solamente la
capacidad total al

Donde L es el largo de la recta de la base de la dovela, es decir:

L=BsecH (<)
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Tsen @

FIGURA 3.10

Por el equilibrio en la base de la dovela se tiene:

CL+ N tan¢
Wsend-T=0=Wgsgenb- ——
F5

Haciendo la sumatoria para todas las dovelas y despejando el factor de carga se tiene lo siguiente:

2 (CL+N tan¢)
FS = (D)

2 Wsen8

Existe un término desconocido, que es N°, para su célculo se realizard otro razonamiento. Tomaremos
el equilibrio vertical de la dovela £ Fy =0, asi:

W-NcosB-Tsenb=0
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Sustituyendo la expresion { B ) en la anterior se obtiene:

CL+N tan¢
W-Ncosf- ————senl =0
FS

Multiplicando y pasando al otro miembro los términos que contienen N’ se obtiene:

CL sen® sen O tan ¢ sen 0 tan ¢
W- 7" = NcosO+N — =N {(cos8+ —— )
FS FS FS

Dividiendo el factor que multiplica a N’ entre cos 8 y por identidades trigonométricas se obtiene:

CLsen tan O tan ¢
W- = N'(1 + } cos
FS FS

Despejando N’ se tiene:

CL senB
W -
FS
N = (secB)
tan B tan ¢
1+
FS

Sustituyendo esta expresion en la ecuacidon (D) se tiene;

CLsen®
W - ————
1 FS
FS= Z{CL + secO tan ¢ }
T Wsenb tan 8 tan ¢
i+ —
FS
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CLtan 0 tan ¢ CL tanf tan ¢
Cl+ =+ WsecBtan¢p-—
1 ES FS
5= —— % }
ZWsen6 tan 8 tan ¢
1+ —
- Fs

Sustituyendo la expresion (C) queda:

FS=

1 E (CB+ W tan¢ }secd }

(37)
Z Wsenf tan O tan ¢
I+ —

FS

Esta expresion contiene el término FS en ambos lados de la ecuacion, por lo que se sugiere, para su
solucidn, se un método iterativo. Se calcula una primera aproximacién de FS, ya sea con el método de
Fellenius, de Cuilman o por medio de tablas o graficas. Con este valor provisional se calcula con la
expresion 3.7 un nuevo valor de FS, que a su vez se utiliza para otra iteracion hasta que la diferencia
entre el valor calculado y el anterior sea minimo,

Este método no se utilizdé mucho antes de que se tuviese acceso a las computadoras. Actualmente la
mayoria de los programas comerciales se basan en este método.

3.4.6 Método grafico de Jambu

Un método aproximado para enconirar el factor de seguridad que rige en un talud homogéneo esta dado
por el método de Jambu, el cual fue desarrollado utilizando los métodos descritos arriba. Consiste en
que el factor de seguridad es igual a:

NeC
FS =
ymH
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Donde:
C = cohesidén del material.
ym = peso volumétrico del material

H = altura vertical del talud

Ne = niimero d estabilidad, depende de la inclinacién del talud B v esta dado por la grafica de la figura
3.11. Para entrar a ésta grafica es necesario conocer el valor de Acd, el cual esta dado por la

siguiente expresion:

ym H
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FIGURA 3.11 Namero de Estabilidad de Jambu
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Para tomar en cuenta la contribucion de la friccion, se toman los datos de la figura 3.12, donde “b” es:

b=H/tan
¥=aH
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I F”ﬂ—]ﬂ"’.f‘“‘
C.7 - | - "'f-"f b L’*— o2
;'/f,ﬂr/?"_'- ] _
x 0.8 " 0 ] J_"/,,,-r-""-‘ 2
" - Gd A
- : ﬁob i ’/"" ,.—-—""'"_'H-? ;;Z
,g i%a// .--"'"’r. ‘! et
Tl- K = L2 - “/-""‘ : 08 2
H ] Y [N A o
: T LA g
2 aa e - e &8s 5
a 5
£ / s 2
o o8 / f/ d| oy =
Ny /2R 5
F] 5
C; / / ; "
T 0.2+ o
p 4 e ‘ ~
L / Fu. = Fceh-zidn"" Ffrbae isn z
o o3 : { o 8% wv
V i | |
.3 -% ]l - +.Q
G i b k- 4 ) & k4 ®
Jsﬁ‘

FIGURA 3.12. Contribucion de Ia friccion al factor de seguridad
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3.5 Compactacion:

Se ha visto hasta ahora los casos en que el suelo natural recibe las cargas de una estructura, en el
préximo caso el suelo es una nueva estructura. Es usual rellenar con material del suelo espacios huecos
con la finalidad de dar una superficie plana, ya sea para vialidades terrestres o para soportar otras
estructuras. En este caso el material debe ser transportado de otro lugar y debe darsele un tratamiento
adecuado para que ienga una rigidez suficiente para tomar las cargas sin deformaciones ni fallas.
Usuatlmente se utiliza maquinaria de compactacion para lograrlo, ya sea de tamafio pequefio, como una
bailarina, o de tamaiio mayor como los rodillos vibratorios.

Para saber el grado de compactacion de un material, se realiza una prueba de compactacion en
laboratorio cuyos resultados se toman como ¢l maximo valor posible de compactacion del material y
posteriormente se mide la compactacién lograda en campo como un porcentaje del logrado en la prueba
de laboratorio. La prueba més utilizada actualmente en México es la prueba Proctor estandar.

Esta prueba consiste en compactar una muestra de material en un cilindro metalico, con una serie de
capas y con una serie de golpes de un martillo, los cuales estan especificados internacionalmente. El
resultado final es la medida del peso volumétrico seco (ver capitulo 1 de éste trabajo). La prueba se
repite para el mismo material pero variando el porcentaje de humedad de la muestra al momento de
compactarla. Los resultados de varias pruebas se grafican como se muestra en la figura 3.13.

Se observa que el peso volumétrico varia seglin el contenido de humedad inicial de manera que forma
una linea concava con los brazos hacia abajo. Una vez calculada la grafica se estima el valor maximo
del peso volumétrico seco y el contenido de humedad necesario para logrario, el cual se llama
“contenido de humedad &ptimo”.

La razdn de porqué se obtiene una grafica de €stas caracteristicas es el siguiente: si el material esta muy
seco, al aumentar el contenido d humedad ésta se acumula alrededor de las particulas del material
ayudando a acomodo del mismo pues funciona como una pelicula lubricante, aumentando la cantidad
de material por unidad de volumen. Esta accidn termina cuando todas las particulas ya tienen su
pelicula lubricante, si se va agregando mds agua se tendra que el agua excedente comienza a ocupar el
espacio de las particulas. Por lo dicho hasta aqui se observa que por méas que se repita el proceso de
compactacioén a un material, no se compactara hasta un valor cercano al peso volumétrico seco maximo
si previamente no se humedece a un valor cercano al contenido de humedad optima. Solamente se
puede saber el contenido de humedad de un material dado por medio de una prueba de laboratorio.
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valor del peso volumétrico seco maximo = 100%

Contenidoe de humedad dptimo

Ys max

FIGURA 3.13 Grafica de Compactacion.

La personas con mucha experiencia pueden determinar al tacto si un material tiene un contenido de
humedad cercano al 6ptimo, pero aun que es una estimacion aproximada, 1o Gnico recomendable es que
existan los andlisis de laboratorio.

Casi nunca es necesario solicitar una compactacion al 100%, en vias terrestres es suficiente compactar
a 80% proctor estandar hasta 2.5 m de 1a superficie, hasta 92 % hasta 100 cm de la superficie, el resto
aumentarlo a2 95 % hasta el Ultimo tramo de 10 o 30 cm, segin el peso de los vehiculos que se
compactara a 100% proctor estandar.

El grado de compactacién también esta determinado por el espesor de la capa por compactar (entre mas
pequefic se compacta mejor, pero retrasa el trabajo), v el nimero de pasadas de Ia maquinaria de
compactacion. Se debe determinar mediante una serie de pruebas el espesor y el nimero de pasadas
con las cuales se tenga suficiente rapidez v calidad.

Otra observacion es que mientras el material no esté compactado, es muy importante que no se altere su
humedad. Una lluvia puede traer consigo una variacidn de la humedad lo suficientemente grave como
para que sea imposible realizar posteriormente una compactacion. Si el material va estad compactado la
lluvia influye solamente ¢n la superficic, la cual deberd se compactada de nuevo o retirarla.

. Todos los tipos de material son susceptibles de compactarse, sin embargo las mejores compactaciones
se realizan con material con pocos limos y arcillas, con una granulometria uniforme, con una buena
mezcla del material para que se encuentre uniformemente compactado y con las herramientas
necesarias.

Finalmente se debe tener en cuenta que en la practica usual de las compactaciones en México con
maquinaria manual, el personal de trabajo tiende a no realizar la distribucion uniforme de pasadas ni a
respetar ¢l espesor maximo de cada capa. Para lograr la calidad es necesaria una supervision
especialmente dedicada a ésta actividad todo el tiempo de la maniobra.
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3.6 Vias Terrestres.

Las vias terrestres ' ejercen una seric de cargas al suelo el cual rara vez es capaz de soportar en estado
natural. Se requiere de un mejoramiento de la superficie de rodamiento de manera que se transmitan
las cargas de las llantas de los camiones mas pesados a las capas de material. La capas mas profundas
requieren de tener menos rigidez debido a que la carga se va disminuyendo también con la
profundidad. Para la estructuracion de una via terrestre se requieren de las capas que se muestran en la
figura 3.14.

Superficie de rodamiento

v

Carpeta

Base

Subase

Subrasante

Cuerpo del
terraplén

FIGURA 3.14: Capas de una Via Terrestre

3.6.1 Cuerpo del terraplén

Consiste en los terraplenes necesarios para dar la altura de proyecto. Su espesor es variable. En rellenos
profundos como barrancas angostas se puede realizar un relleno a volteo. La compactacion puede ser
de 87% proctor. Si el material es muy rocoso, se puede utilizar como compactadora el tractor de
orugas, que deberd pasar por lo menos tres veces en zigzag sobre toda la superficie compactando capas
de espesor igual al de los fragmentos de roca humedeciéndolo con 100 It por metro cibico. El tamafio
maximo de particula serd de 75 cm, los finos se evitardn si tienen un limite liquido mayor a 70% o
valores relativos de soporte. menores a 5%. El valor relativo de soporte (VRS) es una prueba de
laboratorio que relaciona la rigidez de un material compactado dado contra la rigidez de 1a grava. Se
mide en porcentaje.

/
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3.6.2 Capa Subrasante

La capa subrasante tiene la funcidn de ser la transicion entre las capas fuertemente compactadas mas
superficiales con el cuerpo de terraplén y da una superficie plana que elimina las rugosidades del
cuerpo del terraplén, ademas de que una buena capa subrasante ayuda a economizar en las capas de
base. las caracteristicas que de be tener esta capa son las siguientes: espesor minimo de 30 cm con
tamafio maximo de agregado de 7.5 cm, compactacion de 90% proctor, valor relativo de soporte (VRS)
de 15% minimo y una expansion maxima de 5%, La expansion méxima es una prueba de laboratorio
que mide Ia expansion que sufre la muestra de material compactado cuando se satura de agua.
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3.6.3 Base y Subase

Estas capas son las mas superficiales y también son las que presentan una mayor rigidez. Para conocer
las caracteristicas del material que se requieren se debe primero tomar en cuenta la grafica de la figuras
3.15 v 3.16. Se obtiene primero la granulometria del material que se desea usar (la descripcion de la
prueba se resume en el capitulo primero de ésta trabajo). Esa granulometria se compara con las
fronteras de las tres zonas presentadas en la figuras 3.15 vy 3.16 para determinar en cual de ellas esta
incluida. El espesor minimo de la base es de 15 cm. Dependiendo de la zona se establecen las
caracteristicas que debe cumplir el material segun las tablas que se presentan en la mismas figuras.
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5.6.4 Disefio:

Para el disefio de una obra vial se toman los datos resumidos en la figura 3.17 y 3.18. En la figura 3.18
se muestra un gjemplo de calculo de estructuracion que seguiremos como explicacion. Céaleulo de ejes
equivalentes de ejes para una via terrestre. Se estima la cantidad de vehiculos que pasardn por la
vialidad en un dia promedio (en el ejemplo de la figura se estiman 5840 vehiculos). Para disefio se
toma que en un solo carril se distribuye el 60% de la carga. Se estima posteriormente el periodo de
disefio, esto es, la vida Gtil de la obra, en afios (15 afios = n). También se estima la tasa de crecimiento
anual que tendra la cantidad de vehiculos que pasaran por la vialidad, en este caso se tomd 7% anual.
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Tomando ¢l incremento anual de r= 0.07 en n=15 afios se tiene que el valor presente de la tasa final,
tomando los dias del afo promedio, es de:

Que resulta de 9172 en el ejemplo. Posteriormente se distribuye en porcentaje los diversos vehiculos
seglin su peso en la columna (2) y multiplicando la columna (2) por C se tiene la columna (3) que es la
cantidad total de cada vehiculo que pasara en un afio. Los valores de la columna (4} son constantes y
traducen el peso de cada uno de los tipos de vehiculos en unos ejes equivalentes de disefio. Estos
valores quieren relacionar la cantidad de energia que se aplica al pavimento para cada tipo de vehiculo
contra una cantidad de energia estandarizada de disefio de 8.2 ton. Una lista completa de estos valores
se encuentra en la figura 5.6. La columna (5) es el resultado de multiplicar las columnas (3) y (4). La
suma de la columna (5) es, en el ejemplo, 8156 ¢jes equivalentes por afio. Esta cantidad, multiplicada
por C da como resultado la energia total que debera soportar la vialidad en su vida (til en términos de
gjes equivalentes. Par el ejemplo, resulta 74,806,832 ejes equivalentes.
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FIGURA 5.6: Factores de Ejes Equivalentes para Distintos Tios de Vehiculos
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Para continuar con el disefio, y con nuestro ejemplo, se debe tener como dato la rigidez del cuerpo del
terraplén. Se toma en el ejemplo de VRS ct = 5%. Con éste valor se entra en la figura 3.17 por lo que se
obtiene un espesor de D1=77 cm. Este valor indica que la suma de capas de subrasante, subase, base y
carpeta debe equivaler a una capa de 77 cm de grava. Se puede decir que D1= 77 cm. Con un valor de
laboratorio del valor relativo de soporte de la capa subrasante, VRS sr = 7%, v entrando en la misma
figura 5.4 se tiene un espesor de 68 c¢cm. Este valor indica que la suma de capas de subase, base y
carpeta debe equivaler a una capa de 68 cm de grava. Asi, D2 = 68 cm. De ets manera, el espesor de la
capa subrasante es la diferencia de los valores anteriores: D subr = 77 — 68 = 9.0 cm. Como se dijo en
las especificaciones necesarias para subrasante, el espesor minimo es de 30 em por lo que D subr =
30.0 cm. .

Para calcular el espesor de la carpeta se revisa la cantidad total diaria de vehiculos que pasara por la
vialidad con peso mayor a 5 ton, en nuestro caso son el 70% de los vehiculos diarios, aso los vehiculos
de disefio al dia seran:

0.7 x 5840 = 4088 veh/dia
Segin las recomendaciones que se encuentran en la esquina superior izquierda de la figura 3.17, el
espesor para este caso es de carpeta de tres riegos de 7 cm. Este espesor debe traducirse a un

equivalente de grava con un factor de equivalencia de 2.0. Los factores de equivalencia se presentan en
la tabla 5.1 para diversos tipos de carpetas.

TABLA 5.1 Factores de Equivalencia par Distintos Materiales

Tipo de Material Factor de
equivalencia

Carpeta de concreto asfaltico 2.0
Carpeta de mezcla en el lugar,

de buena calidad 1.8

de regular calidad 1.3

Base estabilizada con cemento 1.8

Base estabilizada con cal 1.5

Carpeta de tres riegos 1.3

Carpeta de uno o dos riegos 1.0

Material natural 1.0

Con base en estos factores de equivalencia, que se aplican a la carpeta y a las bases y subases se tiene el
espesor equivalente total, asi:

D2 =aldl +a2d2+a3d3
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Donde:
D2 = espesor de la grava necesaria para carpeta, base y subase, de fig. 3.17 y VRS subr
a = factores de equivalencia por tipo de material

d = espesor final de carpeta, base y subase.

Si se toma un espesor minimo de la base de 15 cm estabilizada con cal, por lo que el factor de
equivalencia es 1.5, se calcula con la ecuacién anterior el espesor de la subase, que es de:

Dsb=68—7x2+1.5x15=315cm

Asi, para el ejemplo mostrado la estructuracion final sera con las dimensiones que se presentan en la
figura 3.20:

Superficie de rodamiento

Carpeta=7 cm

e =~ =% Fa—— " il

Base = 15 ¢m con cal

Subase =32 cm

Subrasante
=30cm

..... N S Cuerpo del
B L >— terraplén

FIGURA 5.7 ESTRUCTURACION DE EJEMPLO
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