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2.- CAPITULO 2 ANALISIS GEOTECNICO

En la Ciudad de México no se dispone de espacio suficiente para el desarrollo de
taludes y es necesario excavar en cortes verticales que requieren, generalmente,
de algun tipo de estructura para soportar el empuje horizontal ejercido por la masa
de tierra contenida. Se recurre entonces al uso de ademes de diversos tipos: de
madera, tablaestacas de concreto de acero, 0 muros de concreto colados en el
sitio dentro de zanjas estabilizadas con lechada bentonitica, llamados “pantallas

de concreto” o “muros Milan”.

2.1.- MAGNITUD Y DISTRIBUCION DEL EMPUJE EN EXCAVACIONES

ADEMADAS

En 1936 K. Terzaghi, en el Instituto Tecnolégico de Massachusetts, demostro
experimentalmente, la influencia de los desplazamientos de la estructura de
contencién en la magnitud y distribucion lateral ejercida por la tierra sobre la propia
estructura.
Midiendo las reacciones en los apoyos de una pared mévil, en una gran caja de
concreto llena de arena, y comparandola con los valores tedricos obtenidos de la
ecuacion de Rankine, Terzaghi pudo establecer las siguientes conclusiones de
importancia practica:
1. Cuando la pared rigida se desplaza paralelamente a si misma, como ilustra
el diagrama (a) de la Figura 6, en una cantidad sldel orden de 0.001H a
0.002H (H=Altura de la pared), la magnitud del empuje total y la distribucion

de la presion lateral son iguales a las obtenidas con el modelo tedrico de
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Rankine. Esto implica que basta un pequefio desplazamiento lateral en el
muro para crear en la masa de suelo el estado de deformacion plastica
ideal que supone la teoria.

2. Cuando el desplazamiento de la pared rigida se produce girando alrededor
de un eje horizontal coincidente con su lado inferior, en una cantidad &I,
como lo muestra el diagrama (b) de la Figura 6, se obtiene el mismo
diagrama de distribucién lineal con igual magnitud del empuje total que se

obtiene de la teoria de Rankine.
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Figura 6 Influencia del desplazamiento del muro en la distribucion de la
presion lateral activa
En la practica, estas dos formas de desplazamiento: de traslacion y de rotacion
respecto a la base, se presentan en muros de contencion rigidos, de mamposteria
o de concreto, en los que su estabilidad depende solamente de su propio peso
(Muros de gravedad), en cuya cara libre no existe ningln soporte que impida o
restrinja el desplazamiento. En tales condiciones, la fuerza de empuje lateral del

suelo produce un desplazamiento de traslacion paralelo, y el momento de volteo
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de esta fuerza respecto a un eje horizontal que pasa por el talon del muro lo hace
girar sobre su base, en el mismo sentido. La suma de ambos movimientos es mas
que suficiente para desarrollar el equilibrio plastico del suelo. En cambio, en las
excavaciones ademadas, al colocar y acuiiar, o precargar, los puntales superiores
se restringe el desplazamiento de la parte superior del ademe y, a medida que
continla profundizandose la excavacion y se va colocando los puntales
intermedios e inferiores, la parte inferior del ademe se desplaza girando alrededor

del punto de apoyo de los puntales superiores.
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Figura 7 Diagramas envolventes de presion activa redistribuida (Par)
propuestos por terzaghi y peck, para el disefio de ademes de excavaciones
profundas.

Mediciones experimentales del empuje ejercido por el suelo indican que si la pared
rigida gira desplazandose en su parte inferior una cantidad sligual al caso

anterior, la distribuciébn de la presion sigue una ley curva, semejante a una

parabola, como ilustra la curva en linea continua del diagrama ( ¢ ) en la figura 6.

La magnitud del empuje total observado E, , dado por el area bajo la curva, llega

ar ?
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a ser hasta 10% mayor que la del diagrama triangular teérico de Rankine E,;

osea que: E, =1.1E, . El punto de aplicacion del empuje E, se encuentra a una

altura aproximada de 0.45H sobre la base de la pared movil.

Este tipo de desplazamiento giratorio respecto a un eje superior se observa en
excavaciones con ademes formados de diversos materiales, mas o menos
flexibles: viguetas de acero con tablones de madera, tablaestacas flexibles de
acero o de concreto, 0 muros de concreto colado en zanjas ( Muro Milan ). La
flexibilidad de los elementos verticales del ademe induce desplazamientos
adicionales del suelo en contacto con el ademe, formando superficies de curvatura
variable, dependiendo de la flexibilidad de estos elementos, de la posicion de los
puntales de apoyo y de la carga aplicada a ellos al ser colocados y acufiados. Tal
heterogeneidad de las curvas de distribucion de la presion de la tierra, lo que hace
practicamente imposible prever su forma por métodos tedricos. Ante esta
situacion, Terzaghi y Peck propusieron diagramas de presion simplificados, para el
disefio de sistemas de soporte temporal de excavaciones ademadas, los cuales
son una envolvente de un buen numero de diagramas de presion reales deducidos

de mediciones de las cargas puntuales y deformacion de los ademes.

2.2.- EXCAVACIONES ADEMADAS EN SUELOS COHESIVOS
FRICCIONANTES

En un suelo cuya resistencia al corte esta constituida por cohesion y friccion entre
sus particulas, como en una arena arcillosa (SC) o en un limo arenoso (ML) no

saturado, se puede expresar por la siguiente ecuacion:

S=c+p,tang (2-1)
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Donde: s : Esfuerzo cortante, c: cohesion,: ¢: Angulo de friccion y p, esfuerzo de

compresion normal al plano de falla plastica.

El diagrama de presion lateral tedrico de Rankine es el que se muestra en la figura
8. El empuije tedrico total del suelo sobre el ademe esta representado por el area
del triangulo obc, que corresponde a la zona donde se desarrolla una presién de
contacto entresuelo y ademe. Arriba del punto o se producen esfuerzos de tensién
en el suelo, pero no existe adherencia entre éste y el ademe que sea capaz de
ejercer una fuerza de traccién, por lo cual es aceptable despreciar el triangulo ado
en el andlisis de las fuerzas que actuan sobre el ademe.
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Figura 8 diagrama tedérico de rankine para suelo cohesivo friccionante

El valor del empuje activo teorico del triangulo de presiones, obc expresada por:

E, =05(7HK, —2¢cfk, )(H - Z,) (2-2)
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2C
En el | Z, = 2-3
nel cua 0= K (2-3)
E, =0.5(7HK, —20\/_)( ]
Substituyendo: 7\/_ (2-4)

Donde Ka=tan2(45°—gj Coeficiente de presion horizontal para la condicion

activa de Rankine, deducido a partir del diagrama de Mohr. y: Peso volumétrico

del terreno.
0.3H
Er=1.28Eat Er
T - 0.55H
0.46H
I
/ |
0.15H
b c 1

Prm=1.28Eat/0.775H
Figura 9 diagrama trapecial envolvente de presion redistribuida obtenido de
la figura 8
El &rea del diagrama trapecial de presion redistribuida de la figura 9 es la fuerza
de empuje redistribuido, cuyo valor es:

E, =0.775Hp,, (2-5)
Por otra parte: E, =1.28E, (2-6)

Substituyendo (2-4) y (2-5) en (2-6) y despejando p,,, se tiene:
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_ 1.28E,
0.775H (2-7)

Prm
2C

P =0.83(7HK, —2¢/K, )[1——]

yHVK, (2-8)

Esta ecuaciéon permite definir el diagrama trapecial de presién redistribuida para

cualquier caso de suelo homogéneo, cuya resistencia al corte puede variar entre la

de una arena sin cohesion (c=0) y una arcilla sin friccion (¢=0) , cuando el nivel

freatico es mas profundo que la excavaciéon ademada.

2.3.- CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO

A continuacion se describen un método para determinar la capacidad de carga del
suelo en el nivel del desplante de la losa de fondo.
La losa de fondo es semejante a una zapata rectangular de ancho B y longitud L.
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Figura 10 Cimentacion del carcamo

La figura 8 presenta el caso de una cimentacion formada por un cajon de concreto
reforzado desplantado a una profundidad Df, el cual soporta el peso Pe de una

estructura que incluye el peso propio del carcamo.
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Para construir el carcamo se requiere excavar un volumen de tierra cuyo peso Pt,
al ser retirado del sitio, produce la descompresion de los estratos de suelo que se
encuentran bajo el fondo de la excavacion. Al termino de la construccion se habra
colocado sobre el fondo todo el peso de la estructura Pe, con lo cual se volveran a
comprimir los estratos de suelo subyacentes antes descomprimidos. Segun sea la
relacion entre la magnitud de los pesos de la estructura y de la tierra excavada se

tendran alguno de los tres casos siguientes:
2.3.1.-Cimentacion totalmente compensada

Cuando el peso de la estructura es igual al de la tierra excavada,

P=P o bien, P=P-P=0

Donde Pt es el incremento neto de carga aplicada al suelo subyacente a la losa de
cimentacion. Se dice entonces que se tiene una cimentacién totalmente
compensada, o simplemente, una cimentacién compensada, en la cual, al terminar
la construccion del carcamo, los esfuerzos finales inducidos al suelo en el que se
apoya la losa de fondo son iguales a los que tenia antes de hacer la excavacion.
Esto implica en teoria, que el asentamiento de la cimentacién deberia ser nulo. La
observacion real del comportamiento de cimentaciones de este tipo construidas en
las arcillas blandas del Valle de México demuestra que, al descargar el suelo con
la excavacion se produce la expansion del fondo Pe, la cual se recupera al volver
a aplicarle la misma carga con el peso de la estructura, produciéndose asi un

asentamiento del cajon Pr igual a la expansion generada por la descarga; es decir

que:

Pe = P
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2.3.2.-Cimentacion parcialmente compensada

Cuando el peso de la estructura es mayor que el de la tierra excavada se tiene
una cimentacion parcialmente compensada, también llamada cimentacién
subcompensada. Esta condicion se expresa por la ecuacion:

P.>~P o bien; P=P-P>0

El incremento neto de la carga Pn, no compensada por la excavacion, sera
soportado por la masa de suelo subyacente al cajon e inducira en ella esfuerzos
de compresion y cortantes adicionales a los que tenia en su estado natural, antes
de excavar. Este nuevo estado de esfuerzos generara un asentamiento Pn, por
consolidacion de la arcilla subyacente, adicional al que se produzca por
recuperacion de la expansion creada por el proceso de excavacion. Por tanto, el
asentamiento total Pt de una cimentacion subcompensada sera:

R=R+R

El incremento de carga neta inducira esfuerzos cortantes que deberan ser
equilibrados por una adecuada capacidad de carga de la cimentacibn en su
conjunto.

Los dos casos anteriores no se presentan cuando se trata de un carcamo
enterrado. Esto es debido a que el peso que se descarga al terreno es mucho
menor al peso de suelo excavado. A continuacién se explica el fendmeno que

sucede en un carcamo enterrado:
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2.3.3.-Cimentacion sobrecompensada

Es aquella en la que el peso de la estructura es menor que el de la tierra
excavada; es decir, que se obtiene un decremento neto de la carga llamado carga
sobrecompensada Psc, expresado por las ecuaciones:

P<P o bien; P.=P,—-P <0

La carga sobrecompensada representa, fisicamente, una descarga permanente
del suelo subyacente al cajon. En esta condicion, los esfuerzos de compresion
finales en la masa de arcilla seran menores que los esfuerzos naturales originales,
lo que implica que:

El asentamiento por recuperacion Pr sera menor que la expansion generada por la
excavacion.

La disminucién de los esfuerzos de compresién inducira un proceso de expansion
volumétrica lenta, que se desarrollara a lo largo de varios afios después de
terminada la construccion del carcamo.

Los esfuerzos cortantes inducidos por la descarga neta son de sentido contrario a
los que genera una sobrecarga en el caso de la cimentacion subcompensada v,
generalmente, no constituyen un problema de capacidad de carga.

El disefio de la losa de fondo debera ser con la presion de descarga del suelo al
cajon. Adicionalmente para disminuir la presion de descarga, se colocan un losa
de concreto pobre que se le llama “tapon de fondo”. Esta losa sirve como

contrapeso y evitar una posible falla de fondo de la losa de fondo del carcamo.
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2.4.- FALLA DE FONDO POR ESFUERZOS CORTANTES

La falla del fondo de excavaciones profundas ademadas, en arcillas blandas y
saturadas, se manifiesta como un levantamiento brusco del fondo
simultdneamente con el hundimiento repentino de la superficie del terreno aledafo
a la excavacion y, finalmente, el colapso de la estructura de soporte lateral. Para
analizar la condicion critica en la que ocurre este tipo de falla, Terzaghi propuso un
mecanismo que se muestra en la figura 12, la cual presenta la seccion transversal
de una excavacion ademada, de profundidad H. La longitud L de la excavacion y

espesor Z del estrato de arcilla se consideran, hipotéticamente, infinitos.

A j
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P=(ymH+Ps)B :
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|
e B :

e

Figura 11 Mecanismo de terzaghi-prandtl para la falla del fondo de
excavaciones ademadas en arcilla saturada, con la longitud, ancho y
profundidad infinitos.

Le mecanismo de falla estd formado por un prisma rectangular de suelo abdo, de

ancho B y longitud unitaria L=1m, cuyo peso, P =y HB, descansa sobre un
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mecanismo de capacidad de carga, defg , semejante al de un mecanismo de
Prandtl para una zapata de longitud infinita, desplantada en la superficie de un
deposito de arcilla saturada y homogénea. La zapata tiende a deslizar hacia el
interior de la excavacion, bajo la accion del peso del prisma rectangular P,
desarrollando, sobre el plano do, una reaccion vertical ascendente igual a la
capacidad de carga Q de la zapata. En este proceso, el plano go sufre un
desplazamiento ascendente, mientras el do se desplaza hacia abajo, haciendo
descender al prisma P y desarrollando una fuerza cortante vertical S, sobre el
plano bd, la cual, junto con la reaccidon Q, se opone al deslizamiento del prima P.
El factor de seguridad, FSb, contra la falla de todo el mecanismo bidimensional de
Terzahi-Prandtl, se expresa por la relacion entre los momentos, respeto al eje que
pasa por el punto o, de las fuerzas resistentes, Mr, que se oponen al
deslizamiento, y el de las fuerzas actuantes, Ma, que tienden a producirlo; esta

relacion estéa dada por la siguiente ecuacion:

M, My+M; 05QB+SB Q+2S

FS,=—F= (2.9)
M, M, 0.5PB P

Expresando las fuerzas en términos de esfuerzos, se tiene:

Q=q,B siendo q, =¢,N., lacapacidad de carga de la zapata

S=c,H es la fuerza cortante en el plano vertical bd.

P=y,HB es el peso del prisma P por unidad de longitud

En estas expresiones:

c, resistencia al corte, no drenada, en el plano bd.

c, resistencia media al corte, en la superficie defg.
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N, =(z+2)=5.14 factor de capacidad de carga de Prandtl.

A peso volumétrico natural de la arcilla
P, carga superficial unitaria

Substituyendo en la ecuacién anterior y simplificando:

5.14c,, +2cu1i
FS, = B

2.10
7.H +p, (2.10)

Esta forma de la ecuacién permite tomar en cuenta la variacion de la resistencia al
corte de la arcilla con la profundidad, cuando se tienen variaciones significativas.

Frecuentemente, se considera un valor promedio general cuando las diferencias
en la resistencia no son mayores de 10% del promedio c,. Esto equivale a
considerar que se tiene una arcilla razonablemente homogénea, dentro de la
profundidad involucrada en el mecanismo analizado. Si esta fuera el caso, la

ecuacion anterior se puede simplificar considerando que: ¢, =C,, =C,,

514(1+0392;j%
FS

b=

2.11
SHD. (2.11)

En esta forma de la ecuacion se aprecia que el término 5.14c,representa la

capacidad de carga de la zapata desplantada en la superficie del terreno,
determinada por Prandtl, mientras que el termino dentro del paréntesis es un
factor que representa el efecto de la relacion entre la profundidad H de la
excavacion y el ancho B del mecanismo de falla. Es oportuno observar ahora que,
en la deduccion de esta ecuacién se supone que la resistencia del suelo en el

plano vertical bd se desarrolla en toda la altura H, lo cual no parece coincidir con la
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observacion de fallas reales en las arcillas blandas de Londres, realizada por
Skempton.

Skempton estudio experimentalmente el comportamiento de zapatas rectangulares
en las arcillas de Londres para determinar la influencia de la profundidad del
desplante H y de la longitud de la zapata L sobre la capacidad de carga; estos
estudios le llevaron a proponer la siguiente expresion para el factor de

profundidad:

[1+ O.ZEJ
B

Cambiando esta expresion en la ecuacion (2.11) se obtiene:

514(1+02:;)g

FS, = (2.12)

yoH +pg
Por otra parte, para tomar en cuenta la influencia de la longitud finita L de una

zapata rectangular, propuso otro factor que tiene una forma semejante:

(l+ O.ZEJ
L

Agregando esta expresion a la ecuacion (2.13) se obtiene la siguiente ecuacion

para el factor de seguridad de una excavacion tridimensional:

5.14(1+ O.ZEJ (1+ O.ZE)CU
FS, = (2.13)

t 7.H +p,

Esta ecuacion es aplicable dentro de los siguientes limites:

H/B<25 B/L<1
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Para valores mayores, en ambos casos, estas relaciones permanecen constantes.
Por otra parte, cuando la longitud de la excavacion del fondo es mayor de 4B, su
influencia en la estabilidad del fondo es despreciable; por tanto, para B/L <0.25,

esta relacion se considera nula.

2.5.- INFLUENCIA DEL ANCHO DE LA EXCAVACION Y EL ESPESOR DEL

ESTRATO

El mecanismo de la falla del fondo considerando en el modelo de la figura 11
supone que el ancho de la excavacidon Be y el espesor del estrato Z son infinitos.
Tal hipétesis no existe en la practica, lo que implica que debe tenerse en cuenta la
influencia de los limites reales de estos dos factores en el valor del ancho B

considerado en el mecanismo de falla.

- B -— - Be -——— B=Be L
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-—B=1.41Z —w= |
b sl vl — e > IR B
{o ! lo
" /

fontera rigida i, O 1] ~

Figura 12 Ancho del mecanismo de falla del fondo limitado por: a) una
fronterarigida a profundidad finita z b) ancho finito de excavacién
La figura 12 considera el caso en el que el espesor Z esta limitado por una frontera
rigida, que puede ser roca o un suelo de mayor resistencia al corte que la arcilla,

en tal caso, el ancho maximo B del mecanismo de falla vale:
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B=1.417

Si el ancho de la excavacion es B, <1.41Z, como se observa en la figura 12, el

ancho del mecanismo de falla serd igual que el de la excavacion.

2.6.- MUROS O TABLAESTACAS CON PATA

En excavaciones profundas, es comun el uso de muros de concreto colado en el
lugar o de tablaestacas de concreto, de acero o de madera, cuyo extremo inferior
(pata) se instala hasta alguna profundidad bajo el nivel del fondo de la excavacion,
antes de iniciar los trabajos de extraccién de la tierra. Esta practica tiene el
propésito de aumentar el factor de seguridad ante falla de la pata. La rigidez
estructural del muro introduce dos acciones favorables al equilibrio del mecanismo
de falla del suelo en el que se empotra la pata: una es producida por el momento
resistente del muro y la otra por la friccibn que se desarrolla entre el muro y el

suelo, como se ilustra en la figura 13.

2.7.- RESISTENCIA ESTRUCTURAL DEL MURO, EN FLEXION.

El proceso de colocacion de los puntales de una excavacion ademada se
desarrolla en varias etapas, cada una de las cuales alcanza una profundidad de
unos 30 a 50 cm por debajo de cada nivel de apuntalamiento. Al colocar los
puntales de cada etapa y aplicarles una precarga controlada mediante un gato
hidraulico, se induce un momento flexionante en la seccion horizontal del muro
ubicada al nivel de los puntales. Para explicar con mayor detalle la accién
favorable de este momento, considérese la colocacidbn de los puntales

precargados del nivel inferior indicado en la figura 13. La precarga aplicada genera
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un incremento con la cara exterior del muro, cuyo momento flexionante, respecto
al punto de aplicacion de los puntales, M, debe ser soportado por el momento
resistente del muro, Mr. El momento flexionante maximo no debe exceder al
momento resistente del muro Mr. Considerando, de manera simplista, que el
incremento de presion Pem, se distribuye uniformemente a lo largo de la altura
hm, su valor maximo se expresa por:

o _2M,

em 2
ha

(2.14)
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Figura 13 (a) Influencia de la friccion entre muro y suelo en la estabilidad del
fondo (b) Influencia de la resistencia estructural del muro

Este incremento de presion Pem, generado por el desplazamiento del muro contra
el suelo exterior, actia en el mismo sentido que el empuje pasivo de la pata, por lo
cual su momento debe agregarse al del empuje pasivo Pp para determinar el
factor de seguridad.

Es una practica comun reforzar los muros o tablaestacas de concreto con dos
parrillas iguales de barras de acero, una en cada cara, que representa un
porcentaje de acero en tension p. del orden de 1% o menor; por lo tanto, resultan

losas subreforzadas en las que el momento resistente Mr, depende de la fuerza

resistente admisible del acero en tension AR f,, y la separacion entre las parrillas

y 1

de refuerzo (h—2r), siendo r el recubrimiento ( 5 cm en tablaestacas y 7.5 en
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muros). En estas condiciones, el momento resistente admisible se expresa por la

siguiente ecuacion:

M, = AR f, (h-2r) (2.15)
Donde:

M, Momento resistente admisible, en ton-m

A Area de acero, por metro lineal, en la cara en tension de la seccion M, en
cm?2

Fs Factor de reduccion de resistencia 0.7

f, Limite elastico del acero, 4200 kg/cmz?
h Espesor de la seccidon de concreto, en m.
r Recubrimiento del acero, en m

2.8.- FRICCION ENTRE EL MURO Y EL SUELO

A medida que la excavacion avanza, crece el desequilibrio entre el exterior y el

interior de ésta, generando un asentamiento p,, de la superficie exterior

colindante y una expansion p,, del fondo de la excavacion, como se ilustra en la

figura 13. Al descender el prisma de suelo P desarrolla una fuerza friccionante
negativa —S1 sobre la cara exterior del muro, transfiriéndole una carga que lo hace
descender, y la pata penetra en el suelo que se empotra, desarrollando asi una
reaccion formada por fuerzas friccionantes positivas a +S2, en cada una de sus
caras, las cuales deben equilibrar a —S1, transferida a la parte superior del muro.
El desarrollo de estas fuerzas friccionantes, tanto positivas como negativas,

requiere solamente de un pequefio desplazamiento relativo entre el suelo y el
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muro, del orden de un milimetro por metro de longitud friccionante; este hecho se
observa en las pruebas de carga de pilotes de friccion. Por otra parte, también se
desarrolla la reaccion de la punta Qp, cuya magnitud es pequefia en comparacion
con las fuerzas fricciones, cuando la punta se apoya en la misma arcilla; para que
se desarrolle Qp en su totalidad se necesita un desplazamiento del muro
relativamente mayor que el de las fuerzas friccionantes. Por ambas razones, esta
fuerza se considera despreciable.

Cualquier que sea la magnitud de la fuerza —S1, su presencia resulta favorable a
la estabilidad del mecanismo de falla; porque, esta fuerza descendente genera
una reaccion ascendente del muro +S1, que actia sobre la cara del prisma de
suelo P. que esta en contacto con el muro, contrarrestando asi parte del peso del
prisma y disminuyendo la presion vertical ejercida por éste sobre el mecanismo de
zapata en que se apoya.

La figura 13 muestra el diagrama de transferencia de carga del suelo al muro; este
diagrama permite analizar la revelacion entre las fuerzas friccionantes y su
magnitud. La friccion negativa —S1 debe ser equilibrada por las fuerzas de friccion
positiva +2S2. De esta manera, el maximo valor de —S1 estara limitado por el

menor de los siguientes dos valores:

S =c,H 0 2S,=2c,,H,
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Cuando ambos valores sean iguales, se tendra el maximo valor posible S, . y la

profundidad maxima H necesaria para que la pata alcance la condicion de

pmax 1
equilibrio que se expresa por la siguiente igualdad:

S

1max

= CulH = 2Cu2H p max

Hc,,
De donde: H e = (2.16)

u2

Si se tiene un depdsito de arcilla homogénea:
Cul =Cu2 =Cu y Hpmax = (217)

Esta expresion justifica la receta empirica que recomienda que, en arcillas, la
longitud de la pata no debe ser mayor que % de la profundidad de la excavacion,

ya que una longitud mayor no produciria ningun incremento de la fuerza

friccionante S1. Por lo tanto, para cualquier valor de H, <H definido por la

pmax ?
ecuacion (2.16), el valor de S1 estara limitado por la longitud de Hp, y se tendré:

S, =26,H, (2.18)
La presion ascendente P,, generada por la reaccion positiva del muro +S1, sobre

el prisma de suelo, sera entonces:

S, 2c,H
p, =21l 2.19
B B (2.19)

Agregando las presiones Psl1l y Pem, dadas por las ecuaciones (2.19) y (2.14), al
numerador de la ecuacion (2.11), se obtiene el factor de seguridad bidimensional

que incluye: los efectos de la friccidbn en el muro y de la resistencia estructural de

la pata, para valoresde H <H_ .
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H
5.14(1+ O.SEJCU +2¢,, ?"+ 2:/; ‘
FS, = m (2.20)

7oH +p
Agregando a la ecuacion (2.13) los efectos de la friccion y de la rigidez de la pata,

se obtiene el factor de seguridad para el caso tridimensional.

2
L= B M (2.21)
7.H + o

H
5.14(1+ 0.2BJ(1+ 0.2Hjcu roc, o M,
FS L B

En el numerador de esta ecuacién se aprecia, claramente, la contribucion de la
pata, representa por el segundo y tercer términos, mientras que, el primer término

corresponde a la contribucion del mecanismo sin pata.



