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I ) INTRODUCCION

A=l ) ©PROLOGO

Ia finalidad de esta tesis es dar a conocer los estu -
dios tebricos é investigaciones experimentales sobre la influencia
que tienen las ondas s{smicas sobre las propiedades de los suelos,
para que en base de las conclusiones se llegue a tener un criterio
mds técnico sobre el disefio de una cimentacién afectada del sismo y
no prorratear el coeficiente de seguridad debido a la falta de cono-
cimientos en la materia. Sin embargo quisiera manifestar que este
modesto aporte de mi tesis sirva como un precedente en el sentido de
que se realicen investigaciones con la finalidad de conseguir conclu-
siones mds precisas, las cuales servirdn para prevenir los dafios que
causen los fenémenos sismicos a los cuales estd expuesto nuestro pafs
por su situacién geogréfica.

Los capftulos II y III pertenecen a la Mecdnica de Sue-
los clasica, pero sirven para centrar la tesis.

En el capf{tulo II se realiza un estudio de las constan-
tes y deformaciones eldsticas, sus restricciones en la aplicacién de
la Mecédnica de suelos hasta llegar a las constantes eldsticas de los
suelos; la importancia de este cap{tulo aparece cuando se realiza el
estudio de las ondas sismicas.

En el cap{tulo III se hace una exposicién detallada del
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mecanismo de falla en la rotura del suelo tanto en cimentaciones su-
perficiales como en profundas, haciendo hincapié en los pardmetros
de resistencia de los suelos.

En el capf{tulo IV se hace una exposicién de los expe -
rimentos realizados por D.D. Barkan, con la finalidad de estudiar las
propiedades mecdnicas é hidrdulicas de los suelos afectados por las
vibraciones; como hemos acotado en la introduccién del capitulo V,
estos experimentos se realizaron con la finalidad de estudiar las ci-
mentaciones de mdquinas, sin embargo se pueden aprovechar estos estu-
dios como una 12 aproximacién para aplicarlo al caso de sismos.

El cap{tulo V trata la Dindmica de Suelos, especifica-
mente la influencia del sismo en los suelos; este cap{tulo abarca
también el fenémeno de la liquefaccidn y algunas experiencias forid -
neas de este fenémeno, en base a éstos estudios y a un meticulado in-
forme de las propiedades dindmicas del suelo de Chimbote se pueden
sacar ciertos criterios en la resistencia del suelo en esa ciudad, &
s{ como unas recomendaciones generales que son tratadas en el cap{itu-
lo VI.

A-2 ) DEFINICIORES DE LOS TIPOS CLASICOS DE CIMENTACION

El método usual del disefio de cimentacién estd basado
en el concepto de capacidad soportante & en la presién de apoyo per-
misible. La capacidad de carga estd definida como la carga 6 presién
desarrollada bajo la cimentacién por la cual se producen movimientos
perjudiciales en la cimentacién y por ende en la superestructura; es-
tos movimientos pueden ser producidos por la falla de cimentacién
( colapso ) é por un asentamiento excesivo del suelo.

~ Con el objeto de poder proporcionar un factor de segu-
ridad contra el colapso de la cimentacidén es necesaria conocer la ca-
pacidad soportante Wltima del suelo.

Para el mejor estudio de los diversos tipos de cimenta-
se han tomado ciertos criterios cuyas caracteristicas son las siguien
tes:

A-2-1 ) Cimentaciones Superficiales

A este tipo de cimentaciones se les denomina también di-
recta ya que estd en contacto directo con el suelo. Terzaghy es-
tudié la capacidad soportante del suelo en este tipo de cimenta-



(3)

ciones, con la condicién de que df ¢(l; siendo df la profundidad
de cimentacién y B el ancho de laB misma; el estudio pormenori-

zado de ésta teorfa se hard en el capitulo III.

Este tipo de cimentaciones se hacen en suelos de buena
capacidad portante verificada mediante ensayos convenientes en
el campo, entre estos tipos de cimentaciones tenemos:

a ) Zapatas aisladas 6 individuales, en las cuales descansan lsas
columnas; este tipo de cimientos tienen cualquier forma;las
usuales son cuadradas, rectangulares, circulares, etc,

b ) Zapata corrida en la cual descansa un muro.

c ) Zapata combinada; esta zapata abarca la cimentacién de dos
colunmas,una de las cuales generalmente corresponde al 1i -
mite de propiedad y cuando la luz entre las dos columnas ex
cede de los 6 mts; el peralte de la zapata combinada serfa
muy grande y antieconémico, por lo cual se usa la zapata co
nectada, que consiste en 2 zapatas unidas por medio de una
viga.

d ) Zapatas continuas, son zapatas combinadas que toman 3 6 més
columnas; este tipo de zapatas se utilizan cuando el terre-
no no es bueno, como para usar zapatas individuales.

e ) PFlateas de cimentacién, cuando algunas dreas de las zapatas
de cimentacién se superponen & cuando la suma de £reas de
zapatas exceden de la 1/2 del drea total edificada se adop-
ta la platea de cimentacién, que es una losa que abarca to-
da la construccién; ésta solucién es adecuada en terrenos
de baja capacidad soportante y después de un estudio compa-
rativo de costos con otros tipos de cimentacién.

A-2-2 ) Cimentaciones profundas.

Al tratar de analizar la capacidad soportante en este ti
po de cimentaciones, Meyerhof basado en ensayos con modelos de ci
mentacién, aporté unas ciertas consideraciones adicionales a la
teor{a de Terzaghy que se verdn posteriormente en el capf{tulo IIL

Se usan las cimentaciones profundas, cuando las capas su
periores del suelo no tiene la capacidad soportante deseada; por
lo cual se utilizan elementos que transmitan la carga de la super
estructura a estratos convenientes.

Entre los principales y més uguales tipos de cimentacio-
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profundas tenemos
Cimentaciones Profundas Piloteadas.
Pilote es un tipo de columnas de soporte que puede ser prefa-
bricado 6 formado in-situ, estd limitado su didmetro a ser
no mayor de 24" 6 su equivalente por lado en caso de tener o-
tra forma.
La capacidad soportante de un pilote es determinada ya sea,
por la resistencia estructural del pilote 6 por la resisten-
cia soportante del suelo. El menor de éstos serd usado para
el diseiio.
Dada las caracteristicas de ésta tesis se incidird solo en
la segunda parte, 6 sea en la resistencia soportante del sue-
lo, sin embargo en el proyecto de una cimentacién sobre pilo-
tes se debe tener un perfil del suelo, para saber el tipo de
pilote que conviene, la longitud del mismo, y también hay que
tener un buen criterio para elegir el nimero de pilotes y el
espaciamiento entre ellos para no encarecer la cimentacién.

Cimentaciones Profundas no Piloteadas.

Las cimentaciones profundas no piloteadas se pueden de las

siguientes maneras:

b-1) Dentro de las excavaciones abiertas cuando es roca sa-
na, manteniendo verticales las paredes y normalmente es
aconse jable y necesario el uso de atagufas; si no hay
restricciones en el espacio es mds econémico hacer la
excavacién con cierto talud, la pendiente de estas pa-
redes dependerd del tipo de terreno, de la elevacién y
condicién de la napa fredtica y de las medidas que se
-tomen para conservarlase.

b-2 ) Dentro de Ataguias.- La Ataguia se define como una es-
tructura temporal. formado por cualquier tipo de mate -
rial estructural, como madera, acero, concreto é inclu-
yendo la tierra y se construye alrededor del drea que
se va a excavar con el propbésito de evitar que penetre
dentro de la excavacidén tierra y/o agua; los terraple-
nes forman el tipo méds simple de la atagufa, el tables-
tacado de acero se usa bastante para ataguias.

b-3 ) Pilas.- Se usa cuando no hay agua fredtica 6 las fil =
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traciones son pequefias, la pila es la cimentacién pro-
funda méds barata. La Pila es bastante usada para so -
portar grandes fuerzas concentradas como las que ocu-
rren en los puentes.

Cilindros.- Los cilindros es un tipo de cimentacién
intermedia entre pilotes y cajones de cimentacidn.
Existe una limitacién de dimensiones: los cilindros
tienen un didmetro comprendido entre 2'y 10', 6 su e-
qQuivalente para otras secciones; si son menores se
clasifican como pilotes, y si son mayores en cajones
de cimentacién.

Los cilindros pueden ser de concreto § acero; los ci-
lindros de concreto se usan frecuentemente en combina-
cibén con pilotes en la construccién de muelles.
Cajones.- Este tipo de cimentacibén es costosa y deben
cumplirse ciertas condiciones para su utilizacién, en-
tre los cuales tenemos: Cuando la profundidad del agwa
es muy grande como para usar ataguias, cuando el suelo
contienen peflas que obstruyen la penetracién de pilo-
tes y cuando la cimentacién soporta grandes fuerzas
laterales; entre 1los tipos de cajones de cimentacién
tenemoss

- Cajén abierto.- Consta de una caja abierta tanto en

la parte superior como inferior. E1l material del in-
terior se suprime por dragado 6 utilizando palas me-
cédnicas, el hincado se efectda bajo el peso propio
del cajén y con la ayuda de un lastre; con el objeto
de que el hincado sea uniforme el interior del cajn
se divide en varias celdas.

Cajén neumatico.- La parte superior del cajén estd
techado herméticamente y se usa el aire comprimido
para expulsar el agua del cajén,dejando el espacio
libre para que los hombres trabajen convenientemen-
te en la cédmara de trabajo.

El costo de este tipo de cimentacién es bastante al-
to debido al uso del aire comprimido; la profundidad
del hundimiento bajo el agua estd limitado a 40 mts.
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(50 Psi) debido a las limitaciones fisiolégicas en
la resistencia del hombre.

II ) PROPIEDADES ELASTICAS DE LOS SUELOS

DEFORMACIONES Y CONSTANTES EILASTICAS DE LOS SuELOS

LEY DE HOOKE GENERALIZADA

Hay 2 tipos de fuerzas externas que actiian sobre un
cuerpo deformable, son las fuerzas de un cuerpd y las
fuerzas de superficie. Ias primeras actian sobre elemen-
tos de volumen como la de gravedad, inercia; las segun =
das actlan sobre superficies, entre éstas tenemos a la
presién hidrostdtica, la friccién externa e interna. la
relacién entre la fuerza de cuerpo por la unidad de volu-
men se llama masa-fuerza y la magnitud de la fuerza de
superficie por unidad de 4rea se llama esfuerzo. Los es-
fuerzos producidos por fuerzas de superficies intermas
actuando en cuerpos deformados son llamados esfuerzos e-
ldsticos.

El esfuerzo actuando sobre cualquier plano inclina-
do que pasa a través de un punto, puede ser obtenido de
los esfuerzos actuando sobre tres planos Que pasan a tra-
vés del punto y perpendiculares a las coordenadas x, Y, 2.
Un esfuerzo actuando sobre un plano perpendicular al eje
x puede ser resuelto en 3 componentess AX, TXy ¥y Txz
( ver figura II-I ). Hx serd la componente normal del es-
fuerzo; Txy, Txz serdn las componentes del cortante pare-
lelos a los ejes y,z. De igual modo ocurre con los es -
fuerzos actuando sobre los planos perpendiculares a los
ejes z,y; TVezx, T2y, b2z y TYyx, Ty2, LY donde 42z Y by
serédn las componentes normales y las restantes las compo-
nentes de los esfuerzos cortantes. Las condiciones de es-
fuerzo en un punto de un cuerpo son determinados por la
totalidad de los 9 valores:
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6x Xy X2z

Tyx Ly Tyz
T ZX T2y bLZ

Donde: Tyx = 7TXy ;3 7TYXx2z2 = T2x ;3 7Ty2 = 7 z¥y

Si un cuerpo experimenta deformaciones bajo la accién de
esfuerzos, las distancias entre puntos del cuerpo cambian.
Siendo u, v, w las componentes de 1los desplazamientos a
lo largo de los ejes coordenados x, y, 2z respectivamente,
en el caso general los valores de éstas componentes depen-
den de las coordenadas del punto en consideracién y del
tiempo.

Asumiendo que las deformaciones son pequeflas, podemos to-
mar la deformacién lineal de un elemento cuya longitud es

paralela al eje x comos Ex =(§% y de igual manera las de-
formaciones lineales de los elementos paralelos a los e -

jes y, 2z son: &y = %%; £z = %VZL

Sin embargo el estado de deformacién de un cuerpo mo
80l0 es determinado por deformacién lineal, sino también
por la rotacién de algunos elementos, como resultado de
las deformaciones, un dngulo recto entre 2 elementos 1li -
neales paralelos a los ejes x,y, puede distorsionarse en
el siguiente valors ¥xy = g; - —‘3; , esta deformacidn 6
distorsién es llamada la deformacién por corte. Similar -
mente las distancias de 10s dngulos rectos entre los ejes
X, 2 Y entre 1los ejes y, z serdn las siguientes:

dv  Aw

Y{xz aw au \éyz= a—z—-.- oy

=2x*t az

- e

las cantidades €¢x, &y, ¢z, y ¥u2y, ¥xz, {yz son
las que determinan la deformacién del cuerpo y son llama-
das las componentes de las deformaciones.

Si los esfuerzos en los cuerpos deformados son can-
tidades tales que ¥xy = ¥xz = ¥yz =0 ( 6§ sea que no
ocurre deformacién por cortante ) entonces la deformacién
produce un cambio en volumen; el cambio relativo en volu-
men para pequeflas deformaciones es: e =&x + £y + €2z 3
8i &x =&y = £z = 0 el volumen del cuerpo no cambia. De
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acuerdo con la teorfa de elasticidad, cualquier defomma-
ciém puede componerse en una suma de deformaciones acom-
pafiado de un cambio de volumen; y de deformaciones acom-
pafiado solo por corte.

Si después de la eliminacién de la fuerza, un cuer-
po vuelve a su forma inicial ( que la tuvo antes de apli-
carse la fuerza ), entonces se dice que el cuerpo es e -
1l4stico. Sin embargo esto en realidad no ocurre exactamen-
te, porque después de la descarga el cuerpo no recupera
exactamente su forma inicial ( 6 sea que han ocurrido de-
formaciones residuales que son irrecuperables.)

Se han demostrado por la experiencia que las defor -
maciones eldsticas aumentan proporcionalmente al al au -
mento de cargas externas. Asumiendo que los esfuerzos in-
ternos de un cuerpo son proporcionales a las cargas ex =
ternas, se puede llegar a la conclusibén de que las defor-
maciones de un cuerpo dependen de los esfuerzos que ac =
tian dentro de él. Esta interrelacidén entre los esfuerzos
y deformaciones puede ser analiticamente expresado por las
sgtes. funciones :

br= Fx (&x,89, &z, ¥xy, ¥xz,¥92)
""\)‘l-:-F;)E‘(i;‘é\-):Zé, }.qu.,ﬁ'x_ah, ¥y 2)

Vamos a asumir que antes que las fuerzas externas
fueran aplicadas, el cuerpo estuvo en un estado tal, que
los esfuerzos internos no estuvieran presente, de tal ma-
nera que 3 £,z €y=-------=0 ; entonces : ¥ty Fymeeern e =0

Asumiendo que las deformaciones son pequefias y por
lo tanto las funciones ¥x, Fy, etc. de la serie Taylor lo
restringimos a términos de primer orden.

brz= CeEx+CinEy +Cn & +Cia Y xy *Cis¥net Cic ¥y2 ( I-1 )

Ty2: Col €x +Coa €y *Ce3 €3 *¥Ceq x;u,{ca,; X,ga’-‘- C:-.e }’92
La ecuacién I-1 presenta a la expresidén analf{tica de
la Ley de Hooke generalizade qQue dice : Casa una de las
seis componentes del estuerzo, es una funcién lineal de
las seis componentes de la deformacién.
Los coeficientes Cij son constantes qQue dependen de
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las propiedades eldsticas del cuerpo sélido; en el caso
general habr{a 36 constantes, no obstante se ha demostra-
do en la teor{fa de elasticidad que s6lo son 25 constantes
independientes, las 15 restantes estén fijados por la in-
terrelacién Cij = Cji.

Es necesario el menor numero de constantes indepen -
dientes para caracterizar a un cuerpo homogéneo isotrépi-
co, cuyas propiedades eldsticas son iguales en todas di -
recciones y en todo los puntos. Dos constantes describen
a un cuerpo eldstico. ILa ley de Hooke generalizada para
cuerpos isotrépicos homogéneos puede ser escrito como si-
gue s

by=Ae+2/LEx 5 TYX =g ¥XY
by=Me+ojuey 12X =/ Xxz (11 -2)

- /‘l =
63: Ae + 2 JEx  =u iy

Donde A\, . 8on las constantes eldsticas de Lamé. Los
cuerpos anisotrépicos estdn caracterizados por méds de 2
constantes eldsticas, como por ejemplos el cristal de pi-
rita estd determinado por tres constantes; la de fluorita
y de roca por seis; la de barita y topaz por nueve.

Las ecuaciones ( II-2 ) muestran directamente que la
constante eldstica /L es el coeficiente de proporcionali -
dad entre el esfuerzo y la deformacién por cortante; y se
le llama el médulo de elasticidad en corte. Este médulo
es usualmente medido de una torsién de la muestra 6 por
el estudio del corte puro.

El coeficiente de proporcionalidad entre los esfuer-
zos de tensién § compresién y la deformacién por tensién
é por compresidén,estd definido por la segunda constante
eldstica /\ . La magnitud de la constante es directamente
determinada de la prueba en barras cilfhdricas & prismé-
ticas sometidas a una elongacién 6 a un acortamiento.

Asumiendo que la elongacién producida por el esfuer-
go uniforme & ocurre en la direccién del eje z, tenemos:
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Lr= byg=0, bz=06 5 Yyx = Tax= Tay=0; Ixy= ¥xz =¥yz=0
Sustituyendo en las tres primeras ecuaciones de II-2
tenemos: Ae + 2 &E&x =0
Ae + 2L ¢y =0 (11T -3)
Ne + 2 ez = 6

De estas tres ecuaciones, nosotros encontram e:

A /5 _
. M (324 (II -4)
N - A , _
Sabiendo que: E = é%
= A (3Avy -6
E S ( I1 )

La ecuacidén ( II-6 ) define el valor de E, que es ld
relacién entre la tensién ( 6 compresibén ) y la elonga -
cién ( 6 acortamiento ), causado por el esfuerzo. Al va-
lor de E se denomina esfuerzo normal de elasticidad 6 mé-
dulo de Young.

De las ecuaciones ( II-4 ) y ( II-5 ) se obtiene:

Yzi:_i*ﬁ_:_ﬁ_ ( IT - 7 )
&2 22 2(A+w)

De la ecuacibén anterior se deduce que la relacién
entre la contraccién relativa lateral y la elongacién re-
lativa axial, no depende de la forma de la seccién trans-
versal y es una constante para un material dado. La can -
tidad V¥ se le llamas la relacién de Pbisson y varfa en -
tre 0 y 1/2.

El mbédulo de Young y la relacién de Poisson son las
2 magnitudes principales que definen las propiedades e =
listicas del material y son bastante aplicadas en la In-
genierfia.

Resolviendo las ecuaciones ( II-6 ) y ( II -7 ) te-
nemos:

A = Y E ( II - 8
! (A+¥) (1-2v) )
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- € (II -9)
2 2 (AxY)
APLICACION DE LA LEY DE HOOKE A LOS SUELOS
Las ecuaciones ( II-2 ) son vdlidas solo para los

cuerpos isotrépicos y homogéneos, en las cuales no exis -
ten esfuerzos iniciales, es evidente entonces que el mé -
dulo de Young y la relacién de Poisson se aplican si e -
xisten tales condiciones.

Algunos suelos, tales como arena, arcillas con arena
y arcillas, constan de partficulas de diferente material
rodeadas por aire 6 por una pelfcula de agua capilar que
contiene soluciones de varias sales y gases.

En las investigaciones de las deformaciones eldsti =
cas y totales de los suelos, las particulas de los suelos
pueden ser consideradas como absolutamente rigidas.

Las dimensiones de las part{culas del suelo varfan
entre 5 mm. ( suelo de grava ) y algunos micrones. Supon-
niendo que tenemos un elemento cibico pequefio de suelo de
algunos milimetros de lado, si es de arcilla se puede con-
siderar con buen grado de precisién que es homogéneo, en
cambio si un cubo de las mismas dimensiones es de grava,
debe ser considerado como no homogéneo. Sin embargo si los
lados del cubo del mismo material pueden medir varias de-
cenas de cms., se le puede considerar como un material ho-
mogéneo. De esto se desprende que los suelos pueden ser
considerados como homogéneos, s0lo en elementos de volumen
qQue tienen dimensiones mucho mayores que las part{culas
del suelo. Por lo tanto, un esfuerzo en un determinado
punto en el suelo, significa un esfuerzo promedio actuando
sobre deformaciones de superficie é volumen cuyas dimen -
siones ( esto es de drea y volumen ) son mayores que las
dimensiones del suelo. Con estas limitaciones cualquier
sistema discontinuo incluyendo los suelos,los cuales con-
sisten de partfcula uniforme estdtica puedre ser conside-
radas como un cuerpo homogéneo. Las propiedades eldsti-
cas de un elemento volumétrico cuyas dimensiones
son mayores en comparacién con las dimensiones de
las partfculas del suelo, serdn constantes en todo el e-
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lemento. Algunas particulas son distribuidas més 6 menos
al azar y por lo tanto, las propiedades eldsticas de los
suelos son i1as mismas en todas las direcciones. Por esta
razén al suelo se le puede considerar como cuerpo isotré-
pico.

La excepcién se presenta en suelos estratificados,
en los cuales cada capa estd caracterizada por propieda-
des diferentes; en este caso el suelo es considerado co-
mo isétropo dentro de los 1limites de la capa.

Ademds de los esfuerzos de cohesién que estdn pre -
sentes en mayor § menor grado en todos los cuerpos séli-
dos, el suelo estd caracterizado por las fuerzas de frio-
cién interna y las fuerzas capilares, las cuales produ -
cen esfuerzos internos iniciales.

La ley generalizada de Hooke ( II-1 ) estd basada
en la premisa de que los esfuerzos y deformaciones en el
estado inicial ( & sea antes que la fuerza externa se a-
plique), son iguales a cero. Sin embargo ésta accidén pue-
de ser omitida si los esfuerzos internos son pequefios
comparados con los esfuerzos aplicados; por esto se pue-
den aplicar la ecuacién ( II-2 ) para cuerpos homogéneos
é isotrépicos.

Algunas veces 1lo0s esfuerzos iniciales en un cuerpo
pueden alcanzar magnitudes comparables con los esfuerzos
de trabajo 6 aln superarlos; tal es el caso del interior
de la tierra, donde se producen esfuerzos considerables,

causados por la atraccién mutua de grandes masas, es co-
nocido que los mds severos sismos son causados por esfuer-
z0s internos en la rotura de la masa.En estos casos, el u-
so de la ley de Hooke, ecuacién (II-2) que no considera
esfuerzos iniciales,puede conducir a grandes errores. Si
existen esfuerzos iniciales considerables,entonces las de-
formaciones iniciales no son pequeflas y el principio de
superposicién deja de ser vdlido en relacién con las de -
formaciones. Por lo tanto, no es posible aplicar métodos
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convencionales, que consideran al estado ante de la de
formacién como un estado que no tiene esfuerzos cuando se
calculan las deformaciones.

Los esfuerzos iniciales en los suelos son producidos
por la accién de la friccién interna, por las fuerzas de
capilaridad y por procesos que conducen al hinchamiento y
consolidacién de los suelos.

En suelos arenosos los esfuerzos iniciales resultan
mayormente de la friccién. En suelos cohesivos, el esta -
do inicial de esfuerzos puede ser influenciados por los
procesos fisico-quimico, sin embargo, éstos fenémenos to-
davia no han sido suficientemente estudiados.

La influencia de los esfuerzos iniciales sobre las
deformaciones eldsticas de un suelo pueden ser encontra -
dos sélo por comparacibén entre los datos experimentales,
con algunas deducciones que provienen de la ecuacién (II-
2 ); sin embargo existen ciertas contradicciones.

la ecuacién ( II-2 ) fué deducida sobre la base de
qQue en ausencia de fuerzas externas; los esfuerzos son i-
guales a cero y tambien las deformaciones son iguales a
cero. En las figuras ( II-2a ) y ( II-2b ) se presentan
los resultados tipicos de un experimento de corte sobre
arena y arcilla amasada respectivamente.

Los resultados de la prueba de corte, ploteados en
las figuras ( II-2a ) y ( II-2b ) indican dentro de los
limites del error, que existe una relacién entre el es -
fuerzo cortante y la deformacién; las curvas demuestran
que las deformaciones por cortante aparecen después que
que el esfuerzo alcanza un cierto valor. Aparentemente,
éste valor corresponde a la fuerza de friccién por uni-
dad de 4rea de la muestra.

La prueba de corte puede estar en concordancia con
la ley de Hooke, si la influencia de los esfuerzos de
friccién iniciales actuando entre las partfculas de los
sélidos es tomado en cuenta en las tres dltimas ecuacio-
de ( IT-2 ), que se transformarfan de ésta manera:



(14)

Tyw— Tyx®= 2 L ¥xY
Tzw - T2x®=2 MY x= ( IT - 10 )
T2y - T29°=2 L ¥yz

Donde TYTyx°, Y2zx®, zy® son los componentes de
los esfuerzos de corte iniciales. De las ecuaciones ( II-
2 ) se deducen que los esfuerzos cortantes no dependen
de los esfuerzos normales, sin embargo pruebas sobre ar-
cilla bajo & diferentes demuestran que el médulo de rigi-
dez crece cuando se aumenta la presién sobre la muestra.
De acuerdo a los experimentos desarrollados se asume u-
na cierta dependencia de ;L sobre la componente normal del
esfuerzo de esta maneras

Mz pho- B (bx+ bytdz) (IT -11)

Donde JLoes el médulo de rigidez en su estado ini -
cial.
Sustituyendo en la ecuacién ( II-2 ) se obtienes

by= e +2 Mo— B(Lxrby+ 63)] Ex

(1T -12)
Tey= 20 Mo— @ (bx+byrba)|¥ny

En estas expresiones, los esfuerzos componentes re-
presentan las diferencias entre los esfuerzos inducidos
por la carga actuante y los esfuerzos iniciales. Las e -
cuaciones ( IT-12 ) no son lineales, aunque 1las ecuacio-
nes ( II-2 ) si lo son.

Vamos a usar la ecuacidén ( II-12 ) y consideramos el
problema de la compresidén de un cubo a lo largo del eje z

bx = Ly =0 Yy 4z = - A

Sustituyendo éstas expresiones en la ecuacién ( IT -

12 ) se obtiene la siguiente relaciéns
Nex2( Mo+ R4s) €x =0
AQ+?<M0+§A)29:O ( IT - 13 )

Ae +2 (Mo +Bs) €2=-06
De estas 3 ecuaciones deducimos que:

e= )
—3A +2( Moy R6)
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Sustituyendo ésta expresién en la ecuacibén ( II-13 )

£,

P " A& -
Ex= Ty:= — IT 14
2T 2A42(Uor B6)] (Mot BL) ( )

_ CA+ s x PO
gz=-— IT -1
: \:Sf\-»r'zQu.a*Bé)__l(uo-\-Gé) ( 5)

b - L34 +2(orB8)] (itorBa) _
: £z ( A+ o+ 6g) ( II 16 )

E = AE,

E, Es el médulo de Young determinado por la ecua -
cién ( I1I-6 ), «+ es el coeficiente que toma en cuenta
la influencia de los esfuerzos normales sobre la resis -
tencia al cortante.

az[2A ¥2 (Mo +B&)V] (Mo xBE) (Axleo) ( IT - 17 )
Mo (DA 42 o) (Ax Mo + B4)

Para pequefios valores de « el valor de & estd cerca
a la unidad y el valor de E se aproxima al de E,.

Estas conclusiones estédn confirmadas por pruebas de
compresién en cubos de suelos cohesivos. Los resultados
de éstas pruebas en arcillas y en limos arcillosos con
algo de arena, revela un aumento en la rigidez del suelo
con un aumento de presién normal. La figura ( II-3 ) pre-
senta una curva tipica de interrelacién entre las defor-
maciones eldsticas por compresién y la presién normal ac-
tuando en la misma

Dividiendo la expresién ( ITI-14 ) y ( II-15 ) se ob-
tiene la relacidén de Poisson:

Y= - ( TI -18)
2Z( A+ Mo +B06)

Esto demuestra que la relacién de Poisson no es cons-
tante. Si los esfuerzos normales ( incluyendo su magnitud
inicial ) son pequefios, entonces el valor de Y estd cerca
al valor que d4 la ecuacién ( II-7 ) para cuerpos eldsti-
cos en los cuales la ley de Hooke es vdlida.

Con un aumento en la presién normal, la relacién de
Poisson disminuye en los suelos, por lo cual las ecuacio-



A=3 )

(16)

nes ( IT+12 ) son validas.

En cuerpos para los cuales las condiciones expresa-
das por las ecuasciones ( II-12 ), son v4dlidas. E1 médulo
de elasticidad E en tensién disminuirdn con un aumento
en los esfuerzos de tensién y al mismo tiempo la relacién
de Poisson aumentari.

rambién la hip8tesis concerniente a la dependencia
del médulo de rigidez de corte sobre los esfuerzos norma-
les, lleva a la conclusién de que las propiedades eldsti-
cas de los suelos son diferentes para compresién y ten -
sién.

Las deformaciones eldsticas de los suelos dependen
del perfodo de tiempo durante el cual la carga estd apli-
cada; esto se cumple sobre todo en suelos cohesivos. Las
deformaciones eldsticas no desaparecen inmediatamente
después de la descarga siné que contintian en un per{fodo
largo. Este fenémeno de posterior efecto eldstico es ob-
servado en suelos en mayor grado que en otros materiales
tales como metales y concreto.

Debido a la influencia del posterior efecto eldsti-
co, las deformaciones dependen del grado de la carga a -
plicada. Esta es la razén por la cual los valores de las
constantes eldsticas encontradas en algunos suelos, bajo
condiciones de cambios lentos en cargas, pueden diferir
de los valores correspondientes obtenidos como resulta -
do:.de la investigacién de procesos dindmicos eldsticos
( por ejemplo en el estudio de propagacién de ondas 6
frecuencia natural de vibraciones.

MODULO. DE YOUNG Y LA RELACION DE POISSON DPARA
SUELOS.

Se ha demostrado que adn cuando solo se consideran
deformaciones eldsticas, la relacién esfuerzo-deformacidn
en suelos, es mucho mds complicada que 1lo que estipula la
ley de Hooke. No obstante al asumir una relacidén -mds
complicada conducird a la necesidad de emplear una teoria
de elasticidad no lineal que se desarrolla con ecuaciones
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diferenciales no lineales; la solucibén de éstas ecuacio-
nes llevaria a dificultades considerables y la aplicacién
de esta relacién a la ecuacidén ( II-12 ) serd prcticamen-
te imposible. También es necesario restringir el andli-
sis por asumir que el suelo sigue estrictamente la ley de
Hooke. Entonces las ecuaciones diferenciales lineales pue-
den ser usadas cuando consideramos el equilibrio 4 movi-
miento de los suelos y las soluciones pueden ser encontra-
das para muchos problemas; sin embargo debe tenerse bien
presenie que los valores numéricos de las constantes elas-
ticas, han sido calculadas con las simplificaciones ante-
riormente mencionadas.

En el cdlculo de asentamiento de estructuras bajo la
accibén de cargas estdticas no repetidas, usualmente solo
se determinan los asentamientos residuales, aunque tambien
son observados los asentamientos eldsticos; siendo éstos
més pequefios que los primeros y no son tomados en cuenta
en el cdlculo.

Por lo tanto cuando se calculan asentamientos 6 defor-
maciones producidos por la accibén de cargas no repetidas
no se emplean constantes eldsticas siné méds bién constan-
tes que determinan la relacién entre la deformacién total
del suelo ( residual y eldstico ) y los esfuerzos internos;
también en lugar del médulo de Young se usa el médulo de
deformacién total 6 el coeficiente de compresibilidad, que
algunas veces es determinado del primer tramo de la curva
de compresibilidad. La prueba de resistencia de los suelos
en el laboratorio usualmente es limitada a la determina -
cibén de las propiedades mencionadas anteriormente.

Antes del presente iiempo, las constantes eldsticas
muy pocas veces han sido investigadas en los laboratorios
Yy los datos existentes no son de la confianza en lo que
respecta con las propiedades fisico-mecdnicas de los sue -
los ( tamafio del grano, porosidad, contenido de humedad ).

Una serie numerosa de investigadores han experimentado
diversos suelos para hallar valores de la relacién de Poi-
sson y el médulo de young.
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TPerzaghy, investigé el coeficiente de presién late-
ral en diferentes suelos y 1llegbé a la conclusidén que la
relacién Hx/ Az tiene un valor constante para cada sue-
lo y encontré para la relacién de Poisson con el empuje
lateral de tierra K se relacionan por medio de la férmu -
las F =-I~§-r; obtuvo valores de r=0.30 para arena y Y=
0.410043 en arcillas. De investigaciones en muestras de
arcillas con arena, se encontrd que Y no depende del con-
tenido de humedad, pero un aumento de arena en la mezcla
produce una disminucién de ¥ ; se obtuvo r= 0.5 para la
arcilla y con la mezcla de 30% de arena se obtuvoY =0.42

A pesar de que cada método de investigacién arrojaba
valores diferentes de v se ha determinado que los valores
de Y para arena son menores que los de arcilla. Para ar-
cilla se considera un valor promedio de r =0.5 y para are-
na Y =0.3 a 0.35.

D.D. Barkan realizé investigaciones en el laboratorio
del médulo de Young para diversos suelos. La muestra de
arena fué colocada en un consolidémetro y sometidas a car-
gas repetidas y descargas, obteniendo curvas que demues -
tran la interrelacién entre la deformacién eldstica y la
presién vertical. La figura ( II-4 ) presenta uno de los
caracter{sticos diagramas. La pendiente de ésta curva es-
td relacionada con el médulo de Young y la razén de Poi -
sson por medio de la férmula:

Qé:::21?2V) (II -19)

La figura II-5 presenta valores de E para diferentes

contenidos de humedad en un tipo de arena. En base a expe-
rimentos se puede considerar qQue E para la arena no depen-
de de W; tampoco var{a demasiado con el tamafio del grano
6 porosidad. Esto se cumple en arena pura Que no contenga
mezcla con limos 6 arcillas.

la figura II-6, muestra la variacibén que experimenta
E de un suelo cohesivo al variar W; esta arcilla posee las
siguientes caracter{sticass 1lf{mite pldstico = 16.16 %; 1{-
mite 1f{quido = 29.13 %; e = 0.70.
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De la figura 1II-6 se puede deducir la férmula empi-

rica:
2
€= £ (1-300) (-0

Donde E, es el médulo de Young para la muestra de
arcilla con W=0; y W, es el contenido de humedad de la
arcilla para el cual E es muy pequeiio ( tebricamente i -
gual a cero ).

Si E, = 430 kgr/cm2 ¥ Weg= 29 % el grdafico ploteado
en la figura ( ITI-6 ) cumple con los valores de E estable-
cidos experimentalmente.

La figura ( II-7 ) muestra la relacién entre E de u-
na arcilla y e.

De los experimentos anteriores se deduce que para a-
renas E depende en poca proporcién de las propiedades ff-
sico-mecédnicas de los suelos, comparado con las arcillas
6 arcillas con limos, en los cuales W y en menor grado el
tamaiio de 1los granos tienen bastante influencia en el va-
lor de e.

Los datos obtenidos no son suficientes para recomen-
dar un valor de E para diseifio, por lo cual se recomienda
realizar pruebas directas de suelos inalterados para ha-
llar E.

Los valores de E en la tabla II-1 fueron hallados

en las pruebas de campo y en las investigaciones en el
laboratorio.

IT -1

VALORES DE E PARA DIFERENTES TIPOS DE STELOS

DESCRTPCION DEL SUELO E (Kgr/cm®)
Arcilla limosa pldstica con arena y limo orgédnico 310
Arcilla limosa saturada marrén con arena 440
Arena con mediana humedad 540
Arena ploma con grava 540
Arena saturada fina 830
Arena mediana 830

Loess
Suelo

1,000-1,300
Loessial 1,200
§
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B ) COEFICIENTE DE COMPRESION ELASTICO DEL SUELO

B-1 ) COEFICIENTE DE COMPRESION UNIFORME ELASTICA

Para determinar la capacidad de soporte de un sue-
lo, son usadas las pruebas de carga que consiste en 1i -
neas generales, en cargar un plato de apoyo rigido me -
diante unas cargas concentradas y la medicién correspon-
diente de los asentamientos para cada carga incrementada.

En las figuras ( II-8 ) ( II-9 ) y ( II-10 ) se
muestra la relacién entre la presién vertical normal y
los asentamientos en las pruebas de carga, para distintos
suelos y con diferentes dreas de platos de apoyo. Hacien-
do un andlisis visual de éstos grdéficos, se observa que
en cada figura existen dos tramos definidos; en el prime-
ro existe una condicidén de linearidad entre asentamiento
y presién; esta zona es 1o que se denomina el 1limite de
proporcionalidad y puede condensarse en la siguiente e -
cuacidns

Pz= Copx Sy ( I1-21 )

Donde:
pz = Presién normal sobre el suelo.
cp Coeficiente de proporcionalidad.
S+ = Asentamiento total del plato de apoyo.

Se ha demostrado experimentalmente que para esfuer-
z0s que no excedan de un cierto valor, el suelo es consi-
derado como un cuerpo qQue se deforma linealmente.

La figura ( II-11 ) muestra el grdfico de resultados
de pruebas en un plato de 4rea 1.4 m2, sobre un suelo lo-
essial, cuando se carga y se descarga repetidamente. En
éstas pruebas se demostrd que el suelo a pesar de estar
sometido a bajos esfuerzos, el asentamiento residual es -
t4 cerca de 90% del asentamiento total. De egto se induce
que el asentamiento eldstico es una pequefia fraccién del
asentamiento total ( 2% a 3% ); por lo cual el limite e
14stico es mucho mds pequefio que el 1imite de proporcio -

nalidad:y .
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Para la mayorfa de suelos, exceptuando las rocas y
los suelos preconsolidados, el lfmite eldstico alcanza
solo a una fraccién de 1 kgr/cm?, son valores menores
que la presién permisible de trabajo del suelo. Para pre-
siones pequeiflas es posible asumir que en arcillas y algu-
nos tipos de arema, se satisface las condiciones de re-
versibilidad de las deformaciones.

Un grédfico de la relacién asentamiento-deformacién
de la zapata bajo condiciones de carga y descarga, permi-
te la fdcil separacién de la parte eldstica de la defor-
macién del asentamiento total; la figura ( II-12 ) indica
el resultado del andlisis de la figura ( IT-11] ). La fi-
gura ( II-13 ) también muestra gréficos de asentamientes
eldsticos de arena sobre diversas dreas.

En base a los grdficos anteriores se puede relacio-
nar el asentamiento eldstico de las zapatas y la presién
uni forme externa sobre el suelo mediante la siguiente re-
lacién:

pz = Cu x Se ( I1-22 )

Donde:

Cu= es el coeficiente de proporcionalidad lla-
mado el coeficiente de compresién uniforme
eldstico del suelo.

Se= es el asentamiento eldstico del plato de-
bido a la presién externa.

A menudo no se toma en cuenta la diferencia entre Cp
Y Cu; sin embargo, diremos que siendo Se St se debe cum-
plir que Cu Cp en todos los suelos sin excepcién.

B-1-1 ) vependenciu de la forma y drea de una cimen-

tacién.

Los valores Cu y Cp tendrfan valores constan-
tes para cada suelo y serfan independientes de las
condiciones de la prueba, de la forma y drea de ci-
mentacién, si los esfuerzos en el suelo bajo la ci-
mentacién uni formemente cargada fueran constantes en
cualquier punto; de otra manera Cu y Cp dependerin
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de la forma y drea de la zapata.

una serie de investigadores estudiaron la varia-
cién de Cu; Sadovsky dié solucidén al problema. En el ca-
so de una 4rea de contacto circular de un plato rigido y
obtuvo la siguiente férmula:

E 1 ( IT-23 )

1 - \h'

Ademés se 1legb a la conclusién que bajo el &4rea
de contacto del plato rigido, los asentamientos son uni-
formes pero los esfuerzos bajo la cimentacién no son u -
niformemente distribufdos.

Si la cimentacién consiste de un plato flexible,
cargado por una presién vertical, entonces los esfuerzos
en el suelo bajo la cimentacibén serdn uniformemente dis-
tribufdos, pero los asentamientos serdn variables.ScHiel-
cher, dié una solucién para una zapata flexible con base
rectangular, mediante la siguiente ecuacién:

Cs E

Va1 -Y°

Cu = 1013

Cu =

( I1I-24 )

Dondes

Cs = Coeficiente que depende de o

2a
o= b

ay b son la longitud y ancho de la cimen-
tacién.

"N ( 11-25 )

- L= m;.d.,mmhg |+ 32 l|+d.,3]
Ji+e® Lo N+ - Ex{-{‘ J "( da)

Ce

No hay mucha diferencia entre Cs y Cs. que co -
rresponde a una cimentacién rigida.
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TABLA 1II-2
X Cs cb
1 1.06 1.08
1l.5 1.07
2 1.09 1.10
3 1.13 1.15
5 l1.22 l.24
10 l1.41 1.41

Todos los estudios teéricos para hallar el valor
de Cu estdn ampliamente ratificados por investigaciones
preliminares, realizadas dentro del rango de presiones
menores que el limite de proporcionalidad; después apare-
cen los asentamientos residuales y el suelo ya no se com-

porta como un cuerpo elastico.

En la figura ( II-14 ) se observa que la relacién
entre el asentamiento y \A'
rectamente proporcional, lo cual estd de acuerdo con los
estudios tedricos. La tabla II-3 nos d4 los valores de
Cu en funcién de 4reas de platos rigidos; la figura ( II-

puede ser considerada di -

15 ) se realizé en base a la tabla anterior.

TABLA II-3

VALORES DE Cu DE ARENA

MEDIANA

Area ( cm? ) Cu ( kgr/cm3 )
Experimental | Calculado
200 30 30
500 18 18.8
1,000 11.4 13.4
3,000 8.9 7.7
7,500 6.6 4.9
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TABLA II-4

VALORES DE UN Cu DE ARCILLA: SATUORADA
2 3
Area ( m“ ) Cu ( kgr/cm”)
Experimental Calculado
8 2.05 2.2
4 2.5 3.12
2 4.4 4.4
TABLA II-5
VALORES DE Cu PARA LOESS
2 3
Area ( m€ ) cu ( kgr/cm” )
Experimental Calculado
e - 0.81 14.2 14.2
1.40 10.8 10.6
2.00 10.2 9
4.00 8.0 6.4

En base a la ecuacibén ( II-23 ) se puede obtener
una relacién entre 2 dreas de cimentacién en un mismo sue-
lo, Cu2 = Cul ,_%T;‘

Se han realizado estudios experimentales en base
a ratificar la ampliacién de la ecuacién anterior. En ci-
mentaciones amplias Cu varia en menor rango que los que se
calqula mediante la ecuacién anterior; es decir que Cu ha-
llado experimentalmente en varias veces mayor que el cal-
culado por la teorfa ( ecuacién anterior ). Este desacuer-
do se debe a que las propiedades de un suelo uniforme cam-
bia con la profundidad; con el aumento del drea de contac-
to una mayor profundidad de suelo es afectada por el peso
de la cimentacibén; y por lo tanto, las capas profundas del
suelo influyen bastante en el asentamiento.

Para obtener un valor adecuado de diseflo es necesa-
rio realizar investigaciones especiales de las propiedades
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elasticas de los suelos del lugar donde se va a levantar
la obra. Sin embargo se puede tomar valores hallados ex-
perimentalmente con diversas dreas y estdn resumidas en
la siguiente tabla:

TABLA II-6

VALORES RECONENDADOS DE Cu PARA DISENO

Caracteristicas del suelo | Carga permisible
sobre el suelo
bajo la accién de Cu
solo carga estdti- (kgr/cmB)
ca ( kgr/cm2 ).

Suelos débiles (arcillas
limosas con arena, arena Hasta 1.5 Hasta 3
limosas y arcillosas

suelos de mediana resis-
tencia (arcillas y arci-
llosas limosas con arena De 1.5 a 3.5 De 3 a 5
cerca al limite plastico,
arenas )

Suelos fuertes (arcillas

y arcillas limosas con a-
renas de consistencia du- De 3.5 a 5 De 5 a 10
ra, grava, grava con are-
na,loess )

Rocas Mayor de 5 Mayor de 10

B-2 ) COEFICIENTE DE COMPRESION NO UNIFORME ELASTICO
Estudios tedricos han llevado a una ecuacidén que ex-
prese tanto el efecto de las propiedades eldsticas del
suelo, como el drea de cimentacién, en el coeficiente de
eldsticidad del suelo cuando es produce la rotacidén de la
zapata en un éngulo \? ademds se ha asumido que la pendien-
te W de una base rigida difiere muy poco de la pendiente
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de una zapata flexible.

Los estudios tebricos se han realizado sometiendo a
un plato rectangular a los efectos de un momento M que
flecta al plato con respecto al eje y (( ver figura II-16).

C\_? st _\‘:‘.‘J_g’Lﬁ. ( II-26 )

2n & Nk ( 11-27 )

t'
2atin NASIL A4 \GoaAny
Aot yd -4

A = ; a2y b son dimensiones de la zapata.

E

C =
1 -V?

Para hallar la relacién entre Cy y Cw dividimos
la ecuacién ( IT-24 ) y la ( II-27 ) obteniendo:

ot = ( 11-28 )

De esta ecuacién se desprende que el coeficiente de
elasticidad de un suelo, que relaciona la carga externa
con el asentamiento de la cimentacién, depende no sélo de
las propiedades eldsticas del suelo, siné de la forma co-
mo se trasmite la carga al suelo.

Los primeros experimentos para verificar los valores
tefricos de Cy, fueron realizados en arcillas saturadas
con limo y arena; por medio de éstas investigaciones se
verificd la diferencia entre Cu y C 9. Hay que hacer no-
tar que antes de estos experimentos se consideraban ambos
coeficientes iguales.

En la tabla ( II-7 ) se presentan los valores experi-
mentalmente; notamos en esta tabla, que se verifica la teo-
ria de que (C Y disminuye con un aumento en el drea. Ex-
perimentalmente se establecié que el valor promedio de la

relacién -Sf = 1.73
Cu
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TABLA II-7

VALORES DEL COEFICIENTE DE COMPRESION NO UNIFORME
ELASTICOS C.p PARA DIFERENTES SUELOS.

Descripcién ‘Area de contacto B
del suelo de la cimentacién (kgr/cm3) (kgr/cm3) Cuyw
Arcillas limo- 2 4.40 12 2.73
sas saturadas 4 2.50 4 1.60
de arena 8 2.05 3 1.46
Arcilla limosa 0.5 3.50 3.55 1.02
blanda con al- 1l 2.52 3.61 1.44
go de arena. l.5 2.11 3.79 1.80
Loess con cons 0.81 14.2 25 1.76
tenido natural 1.40 10.8 17.6 1.63
de humedad. 2.00 10.2 15.5 1.51
4.00 8.0 12.9 l1.61
Arena saturada 4.0 T.5 14.5 1.92
densa y fina 8.0 5.6 9.5 1.71
15.0 4.0 9.2 2.30

C ) COEFICIENTE DE CORTE ELASTICO DEL SUELO

C-1 ) COEFICIENTE DE CORTE UNIFBRME ELASTICO

Si una cimentacién de prueba estd sometida a la accién
de una fuerza aplicada en el nivel de la base, ocurrird un
deslizamiento en la direccién de la fuerza y dependerd de
la mismaj; después que la fuerza cesa, quedard un desplaza-
miento residual de la cimentacién. Hay que anotar que este
deslizamiento no es de ninguna manera diferente al asenta-
miento producido por la compresién del suelo, de tal manera
que es posible considerar que hay una relacién lineal entre
el deslizamiento de una cimentacién y el esfuerzo cortante
promedio desarrollado a lo largo del drea de contacto de la
base de cimentacién. Esto es:
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Tcw': Cao % E\re { II-29 ]

Donde :
Tasr= es8 el esfuerzo cortante promedio en el sue-
lo.
se= es la parte eldstica del deslizamiento to-
tal horizontal originado por
cy= Es el coeficiente de corte uniforme eldsti-
co.

Con el objeto de aclarar la dependencia de C , con
respecto al médulo de Young, la relacién de Poisson y for-
ma de la base de cimentacién, fué usado la solucién exis-
tente del problema de deformagién de un sbélido semi-infi-
nito rf{gido, bajo la accién de una fuerza horizontal apli=-
cada en su superficie. Las soluciones matemdticas llevan
a la siguiente relacién:

— kv C ( 11-30 )
1=
A diferencia de C y K.p que dependen solo de las

dimensiones de la zapata; K ~ depende ademds de Y'; desde

que el valor de Y es mayor en suelos cohesivos que en a-

renosos C ~ serd mds pequefio en arcillas que en arenas.
De las ecuaciones ( II-24 ) y ( II-30 ) se obtienen:

E: — i: ( 1I-31 )
TABLA II-7
VALORES DE K~ PARA LA VARIACION DE VY yda( & = ‘2: )
b
Y 0.5 1 1.5 2 5 10

3
1.040 1.01 |1.020 .050 | 1.15 1.25
9

0.1 1l 1

0.2 0.990 (0.938 [0.942 |0.945 |0.975 |1.05 |1.I6
0.3 0.926 |0.868 [0.860 |0.870 [0.906 |0.95 |[1.40
0.4 0.844 |0.792 |0.770 [0.784 |0.806 | 0.85 |0.94
0.5 0.770 |0.704 |0.692 |0.686 [0.700 | 0.732 |0.94
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La figura ( II-17 ) presenta curvas que relacionan
el deslizamiento y las fuerzas horizontales.

Experimentalmente se establecié que con un aumento
de presién normal sobre el suelo produce un aumento de C-
ademds este valor varfa con el tiempo que dura la accién
de la fuerza, manteniéndose constante la presién normal.
Como ilustracién se presentan los grdficos ( II-18 ) y
( 11-19 ).

En las investigaciones sobre arenas finas saturadas
fig. ( II-20 ), muestra lo mismo que en arcillas limosas
pldsticas con arena que el valor de C ~ aumenta proporcio-
nalmente con el crecimiento de zsobre el suelo.

El hecho que la magnitud del corte eldstico dependa
no solo del esfuerzo cortante sino también de la presién
normal, indica que la ley de independencia de fuerzas no
puede ser aplicado en casos de amplios rangos de variacién
en la magnitud de cargas externas.

La figura ( II-21 ) muestra valores de C ~ estable -
cido experimentalmente en cimentaciones sobre loess. Es-
ta figura estd ploteada en base a asumir que C ~ cambia
en proporcidn inversa con VA ( segin ecuacién II-30 );
sin embargo ésta ecuacién como en la de Cu ( ecuacién II-
24 ) son vdlidas so0lo en cimentaciones pequefias ya que 4-
reas de base mayor de 10 a 12 m? C ~ no depende del &rea.
COEFICIENTE DE CORTE NO UNIFORME ELASTICO ( Cwy ).

Si una cimentacidn estd sometida a un momento con
respecto al eje vertical, el cual rota alrededor de éste
eje. Las pruebas demostraron que el dngulo de rotacién W
de una cimentacibén es proporcional al momento externo; por
lo pronto puedeé ser escrito:

My = f_,q.l'.ij?_ﬁ‘\y (IT-32 )

Donde

Mz = Momento externo que produce la rotacién de la
base de la cimentacién alrededor de un eje ver-
tical un dngulo WV .
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Cy= Coeficiente de corte no uniforme eldstico.
J - = Momento Polar de inercia del drea de la base de
contacto de la cimentacién.

En la rotacién de una cimentacibén alrededor de un e-
je vertical la base de la cimentacibén experimenta un des-
lizamiento no uniforme; experimentalwente se ha demostra-
do que su magnitud es algo mayor que C ~.

La tabla II-8 d4 valores de C ~ y Cy establecidos
por pruebas realizadas en una misma cimentacidén y sobre
arcillas limosas plésticas con algo de arena y sobre are-
nas.

TABLA II-8

VALORES DE C~Y Cy PARA DIFERENTES SUELOS y
ARFAS DE CIMENTACIONES.

Suelo Area (m2) (LR Cy Oy,
C~

Arcillas limo-

sas saturadas 1.5 1.27 2.72 2.14
pldsticas con 1.0 1.64 2.33 1.42
algo de arena. 0.5 1.88 2.08 1.01
Arenas 1.0 2.54 3.90 1.54
Saturadas 4.0 2.20 2.85 1.30
finas 15.0 1.90 2.20 1.16

" E1 valor promedio de Cv puede ser asumido igual a
1.5, valor que se utilizarécqbara el disefio.
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FIGURA II - 8
RESULTADOS DE PRUEBAS DE CARGA EN
UN AREA DE 1 M2 SOBRE ARENA
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FIGURA II - 11
RESULTADOS DE PRUEBAS DE CARGA
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FIGURA II - 15 FIGURA II - 16
DEPENDENCIA DE Cu PLATO CARGADO QUE CAUSA
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III ) RESISTENCIA ELASTICA Y ©PLASTICA EN LAS CIMENTACIONES

A ) HIPOTESIS DEL MECANISMO DE FALLA EN LA ROTURA DEL

A-1 )

SUELO.

ESTADO GENERAL DE EQUILIBRIO DPLASTICO

Se dice que un suelo estd en estado de equilibrio
pléstico, segin Rankine, si cada uno de los puntos de la
masa se encuentra al borde de' la rotura. En las investi-
gaciones realizadas se analizé los estados de tensién en
la rotura que se producen simul taneamente en todos los
puntos de una masa semi-infinita de suelo, debido solo a
su propio peso.

Los estados generales de equilibrio pldstico estén
representadas en las figuras ( III-1 ) y ( III-2 ); en la
que AB representa la superficie norizontal de una masa se-
mi-infinita de arena, sin cohesidn, de peso unitario ¥ ,
siendo E un prisma de arena, de base unitaria y de altu-
ra %; como el prisma es simétrico respecto a cualquier
plano vertical, la presién normal pv en la base es igual
a ¥2. Las presiones ph son normales a las caras verti-
cales; éstas 2 tensiones son principales.

Cuando se realizan ensayos de compresién triaxial,
las condiciones de tensién en el plano de la rotura pueden
determinarse en forma mds répida por el circulo de Mohr.
En el caso de arenas en la que la cohesidn es igual a ce-
ro, se ha demostrado en el circulo de Mohr que la relacién
entre dos tensiones principales no debe exceder el valor

‘de N¢&.

et = T2 (4s> -
o & N¢ =Ty (4shg) ( III-1 )

Siendo Y P tensiones principales en la que
Py > Py # es el dngulo de friccidn interna.

Utilizando la relacién ( III-1 ) para fijar las dos
tensiones del equilibrio plédstico se tiene:

bk ( III-2 )
pv
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El valor de K puede tomar hasta 3 valores: kKo, lla -
mado el coeficiente de la presién lateral de las tierras
en reposos; K, y Kp que se verdn a continuacién.

£-1-1 ) Estado activo de Rankine.

Este estado se produce cuando el suelo se expan-
de y el valor de K., disminuye hasta alcanzar el valor
de Ko, , 1llamado el coeficiente de empuje activo de la tie-
rra.

Combinando las expresiones ( III-1 ) y ( III-2 )
Yy sabiendo que el plano principal menor es el horizontal
se tiene:

K&—_-__‘_\;RT:_%:T%Q(AS-%)( I1I-3 )

Para explicar el esquema de la superficie de des-
lizamiento recurrimos a lo demostrado en el circulo de
Mohr, correspondiente 8 un ensayo de compresién triaxial;
alli se determina que el dngulo « que hace el plano de
deslizamiento con el plano principal es igual a 45¢ 4 g/2
En el caso especifico tratado corresponde esta misma si-
tuacién ( Ver fig. III-1 ).

A-1-2 ) Estado pasivo de Rankine.

Cuando se comprime el suelo el valor de K aumen-
ta hasta alcanzar el valor de Kp; a este valor se le de-
nomina el coeficiente de empuje pasivo de la tierra; y al
estado de vensién,estado pasivo de Rankine. En este ca-
so el plano horizontal, es el plano principal mayor y por
es0Q se tiene:

Ko :%ﬂ?: N¢ =To(as+#)( ITI-4 )

Con respecto al deslizamiento, el plano de ten-~
sién vertical, que es el menor, hace un dngulo de 45° 4+
@/2 con la direccién del deslizamiento, de 1o que se in-
fiere que hard un dngulo de 45¢-g/2 con la horizontal.

ESTADOS LOCALES DE EQUILIBRIO PLASTICO
El estado general de equilibrio pldstico se produce
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cuando todo el material de la masa semi-infinita es sometidp,
ya sea a una expansién 6 contraccién; en un estado real no
es posible producir un estado tal de equilibrio, esto sélo
puede producirse pbr fenémenos geolégicos.

El efecto de desplazamiento de muros, produce efectos
s0lo en las cercanias donde se produjo el fenémeno; 6 sea
que en una zona se opera el equilibrio pldstico, mantenién-
dose 1o restante en equilibrio elédstico. La forma de porcidn
de suelo que se encuentra en equilibrio plédstico, asi como
su estadc de tensién dependen de:

- Condiciones de deformacibn.
- Condiciones de borde. O sea las caracteristicas de
la superficie en contacto.

Para estudiar los estados locales de equilibrio pléstico
se ha experimentado con arena contenida en una caja rectan-
gular.

A-2-1 ) Estado activo local.

a )- Condfciones de borde.- Cara y fondo de caja lisa.

- condicibén de deformacién.- Desplazamiento de la ca-
ra 1 -2al'~ 2 en una distancia d4 . Cualquier movi -
miento adicional produciria el desplazamiento de particulas
en las direcciones de lineas punteagudas.

b )- Condiciones ‘de borde.- Cara lisa pero fondo rugoso.

- condicibén de deformacién.- Desplazamiento de la pa-
red de 1-2 a 1'""' - 2° cualquier movimiento adicional produ-
cirfa estado de equi.ibrio pléstico sélo en la cufla 1-2-3;
el deslizamiento serfa a 1o largo del plano 1-3 que hace con
la horizontal un &ngulo de 45° + g/2.

A-2-2 - ) Estado Pasivo local.

a )- Condicién de borde.- Cara y base lisa.

- Condicidén de deformacibédn.- Se empuja la pared con-
tra la arena, tan pronto como se alcanza el desplazamiento
d2(l-2 a l'-2') se ha llegado al estado pasivo de Rankine.

b )- condicién de borde.- Cara lisa y borde rugoso.

- Ccondicién de deformacién.- Euando :se produce el des-
plazamiento de la pared de 1-2 a 1"-2,1a cufla 1-2-3 estd en
equilibrio plastico,cualquier movimiento adicional,la cufla se
desplazarfa a través del plano de deslizamiento 1-3 que hace
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un dngulo de 45¢- g/2 con la horizontal.

RESISTENCIA EN LAS CIMENTACIONES SUPERFICIALES BAJO
CARGA VERTICAL y EXCENTRICA.

B-1 ) ESTADO DE EQUILIBRIO DPLASTICO DEL SUELO EN

CIMENTACIONES SUPERFICIALES.

En base a investigaciones realizadas con respecto
al equilibrio pldstico, originadas debajo de zapatas con-
tinuas poco profundas, se ha llegado a un determinado me-
canismo de falla que tiene ciertas variantes con respecto
a la adherencia en.re la base de la zapata y el suelo.

B-1-1] ) Zapata de base lisa.

En este caso el suelo falla en forma pldstica en la
regién abcba, esta zona puede ser dividida en 5 zonas.(ver
fig. I11-5 ).

La zona I se encuentra en el estado activo de Ran-
kine y la zona III en el estado pasivo de Rankine; esto se
deduce ya que los esquemas de deslizamiento coinciden con
los de la figura IIX-1 y 1III-2; de tal manera que los li-
mites de la zona del estado activo forma un dngulo de 45°4
@g/2 con la horizontal, y la zona de estado pasivo un éngu-
lo de 45¢- @/2 con la horizontal.

Entre la zona I y III se localiza la zona II, lla-
mada zona de corte radial; porque su esquema de deslizamien-
to estd constitufido por lineas radiales cuyo origen se en -
cuentra en la arista exterior de la base de fundacién; es-
tas lineas son 8asi rectas, en cambio la zona de desliza -
miento del estado pasivo se asemejan a espirales logar{tmi-
cas.

En la figura III-5, parte derecha se observa como se
deforma el suelo en la zona plastica; la zona I se expande
horizontalmente; mientras que la zona III es lateralmente
comprimido y su superficie se levanta.

B-1-2 ) Zapata de base rugosa.
Cuando la base es riugosa la friccién y la adheren -
cia con el suelo impide la expansién de la zona d.c. e.(ver
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fig. III-6 ); lo cual indica que ésta zona permanece en es-
tado elastico y penetra en el suelo junto con la zapata.
Las caras inclinadas de la cuifla d.c.e. son planos radiales
que forman un angulo ¢ con la horizontal. Las observacio -
nes que se han hecho estan objetivizados en la fig. III-6.

B-2 ) RESISTENCLAS DE CIMENTACIONES BAJO CARGAS
VERTICALES

B-2-1 ) Hipbtesis de Terzaghy

1a superficie de falla segin Terzaghy ( ver fig.III-
7 ) tiene las siguientes consideraciones:

- Estd basada en experiencias realizadas en cimenta -
ciones cuya longitud es mucho mayor que el ancho; ya que en
esta situacién se produce una deformacién plana, por esta
razén al aplicarse en cimentaciones rectangulares, cuadradas
4 otras formas se han introducido coeficientes empiricos ba-
sados en observaciones y ensayos.

- La cimentacién debe ser simétirica, incluyendo las
cargas axiales y debe apoyarse en un terreno homogéneo.

- Se desprecia la resistencia al cortante del suelo a-
rriba del nivel de la base de la cimentacién.

- Cuando la cimentacién estd bajo la napa fredtica, se
considera el peso especifica sumergido para los efectos del
cdlculo.

- Para calcular la capacidad de carga de zapatas con
base rugosa se ha supuesto que la porcién del suelo d.c.e.
no puede penetrar en el terreno sin que primero sus caras
adyacentes dc-ce alcancen la presién pasiva del suelo colin-
dante, ( experimentalmente se ha encontrado que en zapatas
con cargas uniformes la rotura del suelo se produce por ro-
tacién de la zapata.

La figura III-6 ilustra como se produce la rotura
del suelo, el peso del suelo encima de la cota de cimenta -
cién se representa por la carga uniforme ¥ dg.

Cuando se produce la rotura del suelo, la presién
total sobre cada una de las caras dc-ce es igual a la resul-
tante entre el empuje pasivo y la cohesién Ca.
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Desprecidndose el peso de la cufia, dce para produ-
cirse el equilibrio debe cumplirse:

Qd =2 Pp + 2 Ca sen & ( I1I-5 )
Ca = C xCe

Qd =2 Pp + BC tg # ( I1I-6 )
Donde:

Pp 3 Representa el empuje pasivo que se requiere
para producir el deslizamiento sobre abc.
C ¢ Cohesidén del material.
El empuje pasivo se puede descomponer en 3 partes:
Ppy ¢ Representa la resistencia debido al peso de
la masa abcd.
Pp,s Resistencia debido a la cohesién.
qu: Resistencia debido a la sobrecarga.
La expresién III-6 se convierte en:

Qd = 2 ( Pp, + qu + Pp, ) + BC tg &

Terzaghy a partir de la férmula anterior llegé a la
siguiente expresidén para cimientos largos y delgados:

Qd =2 ¥8% Ny + ¥dg BNa + BC Ne ( III-7 )

2

Los coeficientes Ny, Ng y Nc se denominan facto-
res de capacidad de carga, son adimensionales y sélo depen -
den de éstos coeficientes que corresponden a la ecuacién III-
7 estdn ilustrados en la figura III-7

Te x K -
Ny =—2& > ¥e ( I11-8 )
_ % N
Ne =T 4] 2cc§-(45+@@f’13 ( I17-9 )

2
— a
Na= o (as+3) ( III-10 )
2 n_%,) Tad
o = e(411 72) T ( III-11 )

En la férmula ( III-8 ) Kp es el coeficiente de
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presién pasiva para suelos cohesivos y depende del dangulo
de rugosidad § de la superficie de deslizamiento: en éste
caso: § = ¢

El suelo falla de acuerdo a la figura III-6, solo
cuando es denso 6 resistente; a ésta situacibén se denomina
rotura general por cortante, en cambio, cuando el suelo es
suelto 6 blando la cimentacidén se hunde, antes que el esta-
do de equilibrio pldstico se extienda mds alld del bb' y se
produce la rotura local por corte.

Para el caso de rotura general rige la ecuacién (IIl
-7); la misma ecuacién rige para la rotura local con la di-
ferencia que se usa C' =—§- cC y tg ¢ =-§-tg g

La ecuacién III-7 estd basada en la suposicidn de
que la cimentacién tiene una longitud infinita y un ancho B;
con la cual limita el problema de la capacidad soportante a
2 dimensiones. Cuando la longitud y el ancho de la cimenta-
cién tienen valores cercanos 6 iguales, la capacidad sopor-
tante involucra corte en tres dimensiones; sin embargo para
el estudio de tales cimentaciones no se ha considerado ésta
condicibén de corte, siné se ha estudiado modelos de cimenta-
ciones; en base al comportamiente de estos modelos se han
considerado otros coeficientes en la ecuacién III-T7:
Cimentacién cuadrada:

Qd = 8% (1.3 CNe +§d¢ Na + 0.4¥B Ny) ( ITI-12 )
Cimentacién oircular:

Qd = MB® (1.3 CHNe +% dg N + 0.6%B N)( III-13 )

La capacidad soporiante de los suelos granulares va-
ria principalmente con la densidad relativa, la cual es de-
terminada por las pruebas de penetracién standard; ésta prue-
ba se utiliza también para hallar el é4ngulo de friccién ¢
( ver fig. III - 8 ); de estos ensayos se han deducido las
siguientes férmulas empiricas para hallar la capacidad sopor-
tante en suelos granulares.

Para cimentacién cuadrada:

. III-14
q,~2 N2 B Rw +6 (100 +N?) dp Ry ( )
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Para cimentaciones largas:
q =3N® B Rw +5(1e0+n?)Ar R (111-15 )

Donde:
Q, , 8 la presibén en el fondo de la cimentacidn,
sin considerar al peso del suelo que rodea a la
cimentacidn.
N, es la resistencia a la penetracién standard;
6 sea el nimero de golpes por pié de penetracién.
RWw y Rew, sin factores de correccidén por la
posicién del nivel de agua, ( ver figuras III-9 )

La capacidad soportante de 1os suelos arcillosos de-
pende principalmente de su consistencia ( resistencia al
cortante ). La consistencia puede ser determinada por la
prueba de penetracién standard ( para proyectos pequefios ),
por pruebas de compresién de muestras no confinadas, tomadas
dentro de los tubos Shelby ( para proyectos de regular en -
vergadura ) y por ensayos triaxiales de muestras inaltera -
das ( para proyectos grandes ).

Skempton basado en sus experimentos sobre arcillas,
sujetas a la aplicacién de cargas instantdneas y consideran-
do g =0 1llegd a la siguiente ecuacién:

Q = CNc+ Ydp ( III-16 )
Donde:
Nc, difiere del valor del grafico de erzaghy
( ver fig. III-10 ).

B~3 ) RESISTENCIA DE CIMENTACIONES SUPERFICIALES BAJO

CARGAS EXCENTRICAS.

Para el andlisis de zapatas cargadas excentricamente
se introduce el concepto de ancho dtil; por medio del cual
se considera que el area contribuyente de la zapata es si-
métrica respecto a la carga excéntrica ( ver figura ILI-11-
a ).

Para efectos del disefio,la capacidad soportante de
la zapata serd determinada suponiendo que la carga estd a-
plicada en el centroide y luego afectarlo por un coeficien-
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te de reduccibén Re, que dependerd de la excentricidad (ver
fig. III-11l-b ).

C ) RESISTENCIA EN LAS CIMENTACIONES PROFUNDAS BAJO CARGA

VERTICAL.
0-1 ) HIPOTESIS DE MEYERHOF

Meyerhof considera la resistencia al cortante del sue-
lo que estd encima del nivel de cimentacién para los efectos
del cdlculo de la resistencia de la cimentacién, en esta con-
sideracién estriba la diferencia fundamental de la hipdtesis
de rerzaghy, manteniéndose los otros principios iguales al de
éste.

Para las franjas largas de cimentacién se extiende la
superficie de falla en forma de una espiral logar{tmica a tra-
vez del suelo que estd encima del nivel de ciuentacidn.

En la figura ( IIT-12-a ) se aprecian los esfuerzos
Po ¥ So Que actuan en B, E, estos esfuerzos se tomardn en
cuenta cuando se realiza el equilibrio de la cuila B, E, F, el
valor de p se sustituye después em la ecuacidn.

q; = CNe + p, Mg + 22w, ( TII-17 )
2

Esta férmula no se usa ordinariamente debido a que su
aplicacibén es complicada; sin embargo, se hacen alguna impli-
caciones, como por e jemplo en suelos no cohesivos se usan el
valor Nyq , que depende de Ng y Ny , esto con el objeto de
no calcular los esfuerzos p. Y S. , en la superficie libre
equivalente, de tal manera que la ecuacibén ( III-17 ) se re-

duce as ,
=22 Ey, ( III-18 )

Los valores de N yq dependen del coeficiente del empu-
je de tierra ( Ks ) ( ver figura III-13 ).

Meyerhof, también dié la solucténm para cargas excéntri-
cas con el criterio del ancho dtil, ya tratado en ( B-3 ). Si
la base es lisa el suelo puede fluir pldsticamente bajo la ci-
mentacién, conforme esta se hunde en el suelo y el valor de
N xq que se debe usar es 1/2 del valor obtenido para bases
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rugosas. Para los casos de cimentaciones rectangulares cua-
dradas 6 circulares, la ecuacién de Meyerhof se afecta del
coeficiente A ( A varia con g ).

qd-:—ﬁfflnyq ( III-19 )

Los valores de A se pueden hallar en la figura (III
-14 ).

Para suelos cohesivos como las arcillas g = 0, se u-
san los valores Nc de Skempton ( fig. IIT-10 )

La capacidad soportante de pilote en un suelo firme
fue presentado por Terzaghy- Peck en las siguientes ecuacio-
nes estédticas:

Para pilotes circulares:

Q= NR* (L3CNc +¥dg Ng +0.63 Rny)+21R 3¢ s ( III-20 )

Para pilotes cuadrados :

G = 4e? (43cNe 4 ¥dp Ng +0.38 RNy )+0.2Rdr 5

Donde:
R = Radio de un pilote circular 6 la mitad de un pi-
lote cuadrado.
d¢= Profundidad del pilote.
d'¢ = Longitud de friccibén en el estrato donde descan-
sa la carga.

S = Valor del cortante Wltimo promedio del suelo.

Cuando se calculan los valores de g y C, se asume que
el suelo no se va a afectar por el hincado.
 La capacidad soportante de cajones se halla con las
siguientes ecuaciones:
Para suelos granulares:

Qu- ANZBRy+12(loo+n?) df R ( III-21 )
Para suelos cohesivos :

q.d: C MC ( II11-22 )
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RESISTENCIA BAJO FUERZAS HORIZONTALES

La resistencia de un suelo contra las fuerzas horizon-
tales estd dada por la resistencia pasiva del suelo y la
resistencia friccionante. La existencia de las fuerzas ho-
rizontales no proscribe las verticales que siempre existen,
esta acotacidén se hace debido a que los criterios para ha-
llar la capacidad soportante de suelos bajo fuerzas horizon-
tales, involucra las fuerzas verticales.

Jambu, amplid la hipbtesis de ilerzaghy cuando exist{an
fuerzas horizontales y adicioné el factor Nh, llegando a la
siguiente ecuacién:

Wy 4+ ™NE BB _cnNe + ¥ dF Nq,q-_é.ﬁ'ﬁ-'\lg
A ( 111-23 )

Los factores de carga de ésta férmula se pueden hallar
en la figura III-15.

Meyerhof, estudié la capacidad soportante bajo cargas

inclinadas. Este estudio se puede asimilar al de fuerzas ho-
rizontales, descomponiendo la carga inclinada en una fuerza
vertical y otra horizontal.
1‘-1:- =Riq, ( III-24 )
Donde:
Ri = Es el factor de reduccién ( ver fig. IIL-16 )
Q = Capacidad soportante bajo carga vertical.

INFLUENCIA DE LAS ©PROPIEDADES DEL SUELO EN IA
RESISTENCIA DE LAS CIMENTACIONES

B-1 ) ' COHESION

Es una propiedad de los suelos finos, tanto en el es-
tado eldstico como en el plédstico que permite resistir ten -
siones tangenciales 6 de corte.

La cohesién dn las partfculas no es debido a la atrac-
cién molecular, sino a la resistencia al corte de las capas
adsorbidas.

Como se sabe la superficie de toda partfcula lleva:una
carga eléctrica negativa que depende principalmente de sus

caracter{sticas mineralégicas, las manifestaciones fisicas y
quimicas de dicha superficie constituyen la actividad de su-
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perficie del mineral. En la naturaleza toda part{cula de
suelo estd rodeada de agua, cuyas moléculas estdn polariza-
das, la carga negativa de la superficie del suelo atrae a
los iones positivos ( hidrégeno ) ', las moléculas de agua
situada dentro de la zona de influencia de los fenémenos de
superficie, constituye 1o que se llama la capa absorbida de
la part{cula; dentro de esta capa las propiedades de é8ta
agua son diferentes a la que tendrfa dicha agua normalmen -
te y a la misma temperatura,se ha estudiado que cuando el
contenido de humedad de un suelo muy fino saturado disminu-
ye por consolidaciéh 6 evaporacidn superficial, el volumen
de vac{os ocupado por el agua disminuye mientras que el vo-
lumen ocupado por las sustancias absorbidas permanece cons-
tante; por consiguiente la cohesién aumenta al disminuir el
contenido de humedad.
E-2 ) ANGULO DE FRICCION INTERNA

Para la investigacién de la resistencia al corte de
los suelos se utilizan los llamados ensayos de corte; para
lo cual se utilizan el aparato de corte directo 6 caja de
corte, el aparato anular de corte y el aparato triaxial.

Las condiciones de la muestra del suelo determinan
el tipo de aparato a usar y la forma como se van a ir apli-
cando las cargas. En estos ensayos se somete la muestra a
una presién normal, se mide la fuerza de corte. La relacién
entre las dos fuerzas anteriores nos dd4 un valor Tg ¢, lla-
mado coeficiente de friccibén interna y al édngulo ¢, édngulo
de friccién interna.
E-2-1 ) Angulo de friccién en afena.

Entre los factores que hacen variar ¢ en arenas te-

nemos:

a ) Compacidad.- Esta propiedad influye bastante en
el dngulo de friccién ya que una alta compacidad, produce
una fuerte trabazén entre los granos y por lo tanto el dngu-
lo ¢ aumenta.

b ) Forma de los granos.- IL0s granos angulosos se
traban me jor que los granos redondeados, ya que estos se
deslizan mds facilmente.
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¢ ) yranulometria.~ No es muy importante sin embar-
g0 una arena bien graduada Sw tiene un valor mds alto de
g que una arena uniforme Sp constitufda por particulas
de tamarios similares.

d ) Relacibén de vacios.- Experimentalmente se ha
comprobado que la variacidén en la relacién de vacios que
se origina por corte, depende de la carga vertical y de la
densidad relativa de la arena.

e ) Densidad relativa.- El estado de densidad de los
suelos arenosos, estd expresada numéricamente por medio de
la densidad relativa.

Dr = % ~ € ( III-25 )
€, — € min.
Donde:

e, = Relacibén de vacios del suelo en su estado
mds suelto.
e min.= Relacién de vacfos en su estado mis denso.
e = Relacibén de vacios del suelo en su estado
natural.
La densidad relativa debe estimarse con los en-
sayos normales d¢ penetracidn.

B-2-1-1] ) Angulo de friccibén en arena seca.

De los resultados de corte directo en arenas,
se ha graficado las presiones normales p y las tensiones
tangenciales S; el resultado fué una recta.

S=P tg & ( III-26 )

Para arenas densas, la relacidén d4 una linea
ligeramente curva pero para propésivos pricticos se dese-
cha dicha curvatura. Para arena suelta el dngulo de fric-
cibén es apréximadamente igual al dngulo de reposo.

Valores de ¢ para arena seca.

Tipo de arena Uni forme Bien graduada
~ | (grano redondeada) | (grano angular)
1 ) Suelta 28.5¢ 340

2 ) Densa 356 46¢
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Cuando los granos de arena estdn unidos por
algin cementante; la resistencia al corte estd dado por
S=C+p Tg¢ ( I11-27 )

El dngulo g es aproximadamente igual al de
la misma arena cuando no tiene :ohesién siempre que ten-
gan la misma relacién de vacios.

E-2-1-2 ) Angulo de friccidn en arena saturada

Para presiones normales que tengan valores or-
dinarios, el esfuerzo de corte produce una disminucién de
vacfos en arenas sueltas, disminuyendo también su volumen;
y en arenas densas un aumento de vacios por lo tanto un au-
mento de volumen, a este fendmeno se llama dilatancia.

En arenas ligeramente himedas, las fuerzas ca-
pilares producidas por el agua intersticial comunican a
la arerna una cohesién aparente, que lo hace aparecer resis-
tente adn bajo cierta presién normal. Al aumentar el gra-
do de saturacién de la arena disminuyen los efectos capila-
res, que llegan a anularse cuando la saturacién toma valo-
res altos, para que el aire contenido en los vacios exis-
tan solo en burbujas aisladas, estableciéndose una conti-
nuidad en el agua intersticial que ya no permiten la gene-
cién de presiones capilares importantes sobre la estructu-
ra sbélida del suelo.

Los resultados de ensayo de corte lento sobre
muestra: saturada-son idénticas a 1os que se >btienen con
la misma arena seca a igual deneidad relative, con la di-
ferencia de que el dngulo de friccidn de arena saturada
puede ser de 1¢ a 2¢ mds pequefia que la arena saturada.

En arenas saturadas se cumple la siguiente e-
cuacién:

S=(P-uy) Ted ( III-28 )

Siendo u -« la presidén del agua en los poros o
presién neutra.

E-2-1-3 ) Relacién de vacios y licuacibén de arenas.
Ya ha quedado establecido de que la deformacidn
bajo esfuerzo cortante, en las arenas sueltas disminuye su
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volumen y en arenas densas aumenta; de tal manera Ggue e —
xiste tedricamente un valor de la relacidn de vacios; en
la cual la arena no variaria su volumen al deformarse ba-
jo esfuerzo cortante, a ese valor se llama relacidn de -
cios critica. Para lograr éstas,con condicidnes en el la-
boratorio, no es recomendable realizar la prueba de corte
directo siné la de compresién triaxial, cuando se trabajan
con arenas saturadas los valores obtenidos en el laborato-
rio no son constantes para cada tipo de arena siné que de-
penden de varios factores entre los cuales se cuentan:

El estado de esfuerzo a que estd sometida la
muestra durante la prueba y el método empleado para llegar
a dicho estado de esfuerzo; éstas son las razones por las
cuales es mis apropiado denominar intervalo critico de la
relacién de vacios.

la importancia de la relacién de vacios criti-
ca es notoria cuando se estudia la resistencia al esfuer-
z0 cortante de las arenas finas saturadas, sometidas a de-
formaciones tangenciales rdpidas. En arenas finas de per-
meabilidad relativamente baijja,el agua no alcanza a mover-
se dentro de la masa con la misma velocidad con que las
deformaciones ocurren en caso de solicitaciones muy ra -
pidas, si la arena es compacta § densa tal deformacidn
tiende a aumentar el volumen de la masa y también su rela-
cién de vacios. Esto hace que el agua exterior enire a la
masa de arena, pero si la absoreién no ocurre con suficien-
te rapidez el agua in.erior quedari sujeta a una presién
intersticial menor que la inicial, aumentando por lo tan-
to la diferencia ( 4 - u w ) con lo cual aumenta la resis-
tencia al cortante, en cambio si la arena es suelta y se
deforma aplicando cargas rapidamente ocurre el fendémeno
contrario y por lo tanto la arena disminuye su resistencia
al cortante.

La disminucidén instantdnea del cortante hasta
cerca a cero se denomina liquefaccidn, en la cual la capa-
cidad de carga es practicamente igual a cero.

Algunos investigadores concluyen con que si la
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relacién de vac{os era mayor que la critica, la arena puede
fluir pero esto no ha sido corroborado en el laboratorio, ya
que si se produce el fenémeno anteriormente mencionado, la
resistencia al corte considerado rdpido es menor que la re-
sistencia al corte lento pero nunca se ha llegado a cero
Si la relacibén de vacios es menor que la critica, la arena
estd generalmente suelta y cometida a una presién baja; ésta
arena puede fluir facilmente bajo un choque 6 sismo; en caso
de arenas saturadas puede comenzar a escurrir cuando su djc
0.4 6 0.5.

Experimentalmente se ha demostrado que la intensi-
dad de alteracién que se requiere para liquefactar una arena
suelta es distinta para los diferentes tipos de arena; las a-
renas mds inestables que se han encontrado hasta el presehte
estdn constitufdas principalmente por granos redondeados de
tamaiio efectivo < Q@Y mm.; coeficiente de uniformidad <5 y
porosidad < 44%.

lLas arenas finas y los limos gruesos son difficiles
de encontrar y estdn propensos a liquefactarse si haber reci-
bido efectos exteriores; en cambio, las arenas sueltas ordi-
narias tienen que recibir cargas exteriores ( choque-sismo ).

Las caracteristicas granulométricas de las arenas
inestables y estables difieren un poco.

E-2-1-4 ) Posicién de la napa fredtica.

La posicién que la napa fredtica ocupa con respec-
to al plano de fundacién, tiene influencia tanto en la capa-
cidad de carga a rotura, as{ como su asentamiento en las are-
nas. As{ por ejemplo, si la napa fredtica sube una cota que
corresponde a la profundidad activa hasta la base de la zapa-
ta, el peso unitario efectivo del suelo de la napa se reduce
en un 50 % y como consecuencia disminuye también aproximada-
mente en el mismo porcentaje el coeficiente de seguridad con
respecto a un hundimiento por rotura de la zapata, y el asen-
tamiento casi se duplica.

E-2-2 ) Angulo de friccidén del limo y de la arena limosa.
Para €stos suelos las relaciones entre la presién normal
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Y la resistencia al corte son similares a la de la arena.
Biendo g. 6 sea en corve lento de 27¢ a 30° en esiado suel-
to, y de 30° a 35° para el estado denso.

Sin embargo, debido a'la baja permeabilidad de estos
suelos, cuando estdn saturados suelen romper en condiciones
similares a las que existen cuando se realizan ensayos con-
solidados rdpidos. Obteniendo asi g.o valores entire 20° y
22°, llegando a veces hasta 17°.

E-2-3 ) Angulo de friccién en arcilla.

a ) Amasada.- Si el contenido inicial de humedad de una
arcilla amasada se halla cerca del 1fmite 1fquido, la resis-
tencia al corte lento y al corte consolidado rdpido aumenta
en proporcién directa con la presién en la superficie de das-
lizamiento.

S=P tg ¥ ( III-28 )
S = P tg fcq ( III-29 )

g. varfa entre 28° a 30°, algunas veces llega a 20°!
g.q varfa entre 14° a 20°,algunas veces llega a 12°.
b ) Estratos naturales.- Las relaciones entre presién y
resistencia al corte que se obtiene ensayando nuestras inal-
teradas, son muy similares a las Que existen para muestras
preconsolidadas de la misma arcilla, cuando ha sido amasada.
Sin embargo para una presién de preconsolidacién da -
da y una cierta carga normal la relacién que existe entre
el valor méximo y el valor final es mayor para las arcillas
inalteradas que para las amasadas.
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FIGURA II - 3
ESTADO ACTIVO LOCAL

FIGURA IO - 4
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SUPERFICIE DE FALLA SEGUN TERZAGHY

FIGURA I - 5
ZAPATA DE BASE LISA

FIGURA I -6
ZAPATA DE BASE RUGOSA
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IV ) EFECTOS DE LAS VIBRACIONES EN TAS PROPIEDADES MECANICAS
E HTIDRAULICAS DE LOS SUELOS.

Hay una infinidad de e jemplos de estructuras deterio-
radas en mayor 6 en menor grado por efecto del cambio de las di-
ferentes propiedades del suelo durante los sismos.

En esta tesis, se va a considerar como una primera a -
proximaciém; que el mecanismo de falla em }a rotura del suelo
cuando se aplica cargas estdticas, | ya es.udiado en el capitu -
lo I1I ) es el mismo, que cuando el suelo estd sometido a una se-
rie de vibraciones. De tal manera que los parémetros de resisten-
cia del suelo, son los mismos, pero tendrén distintos valores.

Experimentalmenive se ha demostrado que las vibraciones
modifican las propiedades principales de los suelos; tales como
las fuerzas internas de friccién seca y viscosa; las fuerzas de
cohesién y las fuerzas de friccién externa. As{ mismo influye en
las propiedades hidrodindmicas, tales como el coeficiente de per-
meabilidad y la presién de poro, ademds alteran las caracteristi-
cas tanto eldsvicas como pldsticas, como por ejemplo el médulo de
Young y de corte.

En este cap{tulo desarrollaremos la influencia de las
vibraciones en los factores determinantes de la capacidad sopor-
tante de los suelos.

A ) FORMAS DE VARIACION DEL COEFICIENTE DE FRICCION INTERNA
( Tg. # ) POR EFECTOS DE LAS VIBRACIORES.

Experimentalmente se ha demostrado Que el coeficiente
de friccién interna decrece con el aumento de la energia ci-
nética de las vibraciones; de tal manera que dicho coeficien-
te es mayor que en el esvado estdtico.

Algunos resul Lados experimentales estén ilustrados enla
figura ( IV-1). De ésta figura se deduce, la capital impor -
tancia de las vibraciones sobre el coeficiente de friccidn
interna. En general se puede decir que la:pendiente de la ecur-
va esfuerzo cortante-deformacién, es més pequefia con vibra -
ciones que sin ellas. Desde que el coeficiente de corte elds-
tico es proporcional a dicha pendiente, es claro que la re -
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sistencia eldstica de un suelo al corte es menor durante
las vibraciones que en su ausencia; con un aumento en la
aceleracidén el valor del coeficiente de friccién interna
disminuye en forma asintética a un limite que depende de
las propiedades del suelo.

En adicibén a los experimentos con suelos secos, ana-
logos experimentos fueron hechos con arenas teniendo un
contenido de humedad de 10 % a 12 %. Fué establecido que
las vibraciones causan menores disminuciones en el coefi-
ciente de friccidén en suelos hdmedos que en suelos secos;
ésto puede ser atribuido al factor de que el valor absoluto
de las fuerzas de cohesidn entre particulas de arena que
tienen un contenido de humedad superior al 10 % 6 12 %, es
mucho mds alto que los correspondientes valores en una are-
na seca que contienen aire en sus vacios; aumentando las
fuerzas de cohesidén, disminuye la influencia de las vibra -
ciones sobre las propiedades de los suelos.

La figura (Iv-2) muestra la relacibén entre coeficien-
te. de friccidn interna y la amplitud de la vibracién en una
muestra de arena seca de grano medio, permaneciendo la fre-
cuencia constante. De éste grdfico se deduce que el coefi-
ciente de friccidén interna de la arena disminuye cuando la
amplitud aumenta.

La dependencia del coeficiente de friccidén interna so-
bre la frecuencia angular de vibraciones es méds complicada
esto se desprende de la figura (IV-3); en ésta figura se ob-
serva que cuando la frecuencia aumenta a 180 segfl, el va -
lor de Tg ¢ disminuye lentamente; cuando la frecuencia au -
menta de 180 a 250 seg?l, Pg ¢ decrece propunciadamente; el
aumento posterior de 1z frecuencia, no tiene casi influen -
cia sobre Tg #4.

La relacidn entre las aceleraciones de las vibraciones
Yy .Tg # estd mostrada en la figura (IV-4) de éste grafico
se ha deducido la siguiente férmula empirica:

t%¢=(r%¢5t ‘T% Poo) WP[’@W}TT{:& ¢ oo ( Iv-1 )
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Donde:
Tg ¢st

Valor del coeficiente de friceién sin
vibraciones.

T8 & o valor limite del coeficiente de fric-

cién.
N = Aceleracién de Vibraciones

Aceleracidén de la gravedad.

Tg & Valor del coeficiente con vibraciones.

Coeficiente que determina los efectos
de las vibraciones ( Para arena seca

o
]

de grano medio = 0.23 )

12 investigacidn de la influencia del contenido de huw
medad sobre wg # de un suelo sometido a vibraciones, fué
realizada sobre arena de grano medio y estd plasmado en la
figura ( IV-5 ). En esta figura puede observarse que Tg &
disminuye poco cuando el contenido de humedad es aproxima-
damente igual a 13 %.

El estudio de la influencia del tamarlo del grano sobre
el efecto de las vibraciones fué realizado sobre arena ba-
jo dos regimenes de vibraciones.

En la figura ( IV-6 ) se muestra la relacién entre el
efecto de las vibraciones ( § ) y el didmetro del grano.

Donde:

S=lepst -Teg ( 17-2 )
Tg # st

En ésta figura se observa que el efecto de la vibra—

cién aumenta en proporcién al didmetro del grano.

EFECTOS DE LAS VIBRACIONES SOBRE LA RELACION DE
VACIOS Y PROPIEDADES HIDRAULICAS DE LOS SUELOS.

La relacién de vacios y las propiedades hidradlicas
de los suelos, entendidas como la permeabilidad y la pre-
sién de poro son las caracteristicas principales f{sico-
mecénicas_de los suelos; esto lleva a que se haga un estu-
dio de la'influencia que tienen las vibraciones sobre los
temas anteriormente anotados,
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Experimentalmente se ha demostrado que el parimetro
principal en las vibraciones es la aceleracidén, 4 mejor di-
cho la fuerza inercial, la cual actda en las particulas del
suelo durante las vibraciones. las fuerzas inerciales son
proporcionales a la densidad de las particulas, permanecien-
do otras condiciones iguales el suelo que contiene particu-
las caracterizadas por alto peso especifico experimentari
una mayor compactacidén, que el formado por particulas de me-
nos peso especifico. Sin embargo, hay que hacer notar que
existe muy poca diferencia entre los valores de lo0s pesos
especificos de los suelos no cohesivos ( en las cuales se
han centrado los estudios ), de tal manera que la compacta-
cién se puede considerar solo producida por la aceleracién
de las vibraciones trasmitidas al suelo.

B-1 ) Relacién de vacios

Investigaciones experimentales han llegado a deter -
minar que la funcién e =e (M) es del mismo tipo para to-
dos los suelos. En el estado inicial todas las arenas es -
tén caracterizadas por un cierto valor de e que estd cerca
al valor 1limite miximo, sin embargo, cuando éstas arenas es-
t4n sometidas a vibraciones pueden experimentar una compac-
tacidn.

La figura ( IV-7 ) nos muestra la relacién e - M jen
ésta curva observamos que e disminuye cuando aumenta M j;sin
embargo, para aceleraciones grandes el cambio de e es muy
pequefio y puede ser considerado cerca al minimo.

E1l tipo de dependencia de e sobre M es observado no
solo en arenas, siné en otros sistemas dispersos capaces de
experimentar compactacién por vibracién.

Por analogia con la curva de consolidacibn estédtica,
la figura ( IV-7 ) puede ser denominada curva de consolida-
cibén vibratoria.

En una primera aproximacibén se puede considerar como
lineal la relacibn entre e yn y a partir de la figura se
puede llegar a la siguiente expresién:
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L of( e - e min.) ( Lv-3)
an
Donde:
- & = Es el coeficiente de proporcionalidad § el
coeficiente de compactacién vibratoria.

e min = E1 valor 1limite de e.

El signo (- )significa que con un incremento de M) el
valor_gg. disminuye.

dn

Si Y= 0 entonces e =e° Yy L8 Tg.U .
Por integracién de la ecuacidnd( IV-3 ) se obtiene la
siguiente expresién:

@ =e min + C exp ( =LM) ( IV=4 )

C = Es la constante de integracién determinada de
la siguiente manera: Si Y)= O; e = e°y por lo tan-
to C =e° - e min. ¥y la expresién anterior se
convierte en:

e = emin. + ( e°- e min ) exp. ( =<N) ( IV-5)

Vamos a asumir que antes de la compactacién por vibra-
cibn, el suelo fué reducido a su estado mas suelto posible,
donde e° = e méx. la ecuacién de la curva de consolidacidn
vibratoria serd como sigue:

e = e min. + ( e mdx. - e min. ) exp.(-&«N) ( IV-6 )

Como resultado de las vibraciones con la aceleracidn
N =7, ; e disminuye a e° la ecuacibén se convierte en:

e°= e min. + ( e mdx. - e min ) exp. (=«N,) ( 1v=7)

Sustituyendo este valor en ( IV-5 ) y operando se Ob-
tiene 13
e = e min. + ( e mdx.-e mfn.)exp. = [ﬂ{ﬂd-ﬂ]] ( 17-8 )

En la ecuacién anterior Y, es el valor de la acelers—
cién de la vibracién necesaria para llevar el suelo dei es-
tado de menor compactacién ( caracterizado por e mdx. ) al
estado natural de la compactacibén estdtica caracterizado
por e® ( e max. > e°).

De gran importancia préctica es el estudio del inter-
valo de tiempo correspondiente a una aceleracidn necesaria
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para la compactacidén de un suelo. Investigaciones de los
efectos del tiempo de vibracién de suelos hdmedos demues-
tran que la compactacidén completa no se alcanza adn des -
pués de 3 a 4 minutos de vibraciones.

B-1-1 ) Condicidbén para la compactacidn por vibraciones

Las vibraciones producen compactacidén solo si la a-
celeracién de las vibraciones alcanzan un determinado valor
llamado " ,he threshold of vibratory compaction " que po -
dria traducirse como el inicio de la compactacién vibrato-
ria.

Si un suelo tiene un e °© correspondiente en la cur-
va de consolidacién vibratoria a un valor ", ,entonces las
vibraciones que tengan una aceleracién menor que v,no cau-
sardn ningin cambio en e. De esto se deduce que la condi-
cién de compactacién por efectos de las vibraciones es:

N > ( Tv-9 )

Donde Mo es el " threshold of vibratory compaction ¥
esto es la aceleracibén de las vibraciomes correspondientes
a e y el valor de e° puede ser calculado a partir de la
ecuacién ( IV-T7 ).

Investigaciones de laboratorio han demostrado que si
una arena ya ha sido comprimida en un consoliddmetro y des-
pués sometida a vibraciones, el grado de compactacién adi -
cional es relativamente bajo.

De aqui que el valor del threshold no solo depende
del valor inicial de e siné también de los esfuerzos es -
tdticos actuando sobre el suelo. El efecto de las cargas
estdiicas en la compactacién de suelos es atribuido al he -
cho de que las fuerzas de friccidn enire particulas aumen -
tan con una presién sobre el suelo.

B=2 ) Contenido de humedad. ( W )

Observamos del grifico de la figura ( IV-8 ) que el
contenido de humedad tiene un efecto apreciable sobre el
coeficiente de compactacibdn vibratoria (o0& ). Cuando W de
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una arena es baja ( menos del 5% ); o< disminuye acentua-

damente,$ sea la capacidad de un suelo a la compactacién,

cuando W aumente o crece gradualmente hasta que W alcan-

ce a 16% 6 17% ( corresponde alrededor del 80% de la satu-
racién completa de los vacios en arena ), que tiene un mé-
ximo valor de ¢ = 0.82 a 0.88.

Cuando W pasa del 17%, o¢ disminuye y cuando la
arena estd completamente saturada o< es aproximadamente i-
gual a 8/10 de su valor mayor, lo cual corresponde al con-
tenido 6ptimo de humedad.

Los anteriores resutados de las investigaciones con-
cerniente a la dependencia de o< sobre W, explica en parte
los asentamientos considerables de cimentaciones sometidas
a cargas dindmicas, cuando se construye sobre arena satura-
da.

B=3 ) Permeabilidad

Experimentalmente se ha demostrado que el coeficien-
te de permeabilidad de las arenas dependen de la intensidad
de las vibraciones. ILa figura ( IV-9 ) nos muestra que el
coeficiente de permeabilidad aumenta proporcionalmente con
la aceleracién. ILos efectos de las vibraciones son mucho
mayores en grano fino que en grano grueso.

B-4 ) Presibén de Poro

En un experimento se sometid a vibraciones con una
aceleracién de solo 15 gals a una arena y se estudid la va-
riacién de la presibén de poro a través del tiempo; la figu-
ra ( IV-10 ) muestra los resultados de este experimento;
sin embargo, hay que dejar sentado que cuando se producen
vibraciones violentas G otro tipo de efectos dindmicos es-
te tipo de curva varia, siendo el intervalo de tiempo co -
rrespondiente al aumento de presién, mucho mis pequefia.

LA VIBROVISCOSIDAD EN LA CAPACIDAD PORTANTE DE LOS

SUELOS.
El efecto de las fuerzas viscosas de friccién se apre-
cia mejor en arenas no cohesivas cuando experimentan vibra-
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ciones intensas. Las pruebas demuestran que en arenas se-
me jantes las fuerzas de friccidén seca entre las particulas
pueden completamente desaparecer bajo la accién de las vi-
braciones y la arena puede adquirir las propiedades mecéni-
cas de un flufdo viscoso, luego los objetos colocados sobre
esta arena se hundirdn con una cierta velocidad siempre que
su peso unitario exceda al de la arena y flotarda si su peso
unitario es mds pequefio que el de la arena.

Esta propiedad del suelo puede ser caracterizada por
el coeficiente de vibroviscosidad n. Para la determinacién
de éste coeficiente y para la investigacidn de su dependen-
cia sobre la aceleracién de vibraciones y sobre el conteni-
do de humeda puede ser utilizado el método de la caida de
la esfera.

Este método se utiliza para el estudio de los fluidos
viscosos y estd basado en la ley de Stokes que establece la
dependencia de la velocidad de movimiento de una esfera en
un fluido viscoso sobre la fuerza R, que actla sobre ella
misma; ademds interviene el radio de la esfera r y el coe-
ficiente de viscosidad n.

R= 6 nvr ( IV-10 )

Si la esfera estd bajo la accibén de su propio peso y
designando por ¥, el peso unitario redecido de la esfera
( esto es el peso correspondiente al volumen unitario de la
esfera ) y ¥, el peso unitario del suelo, entonces se puede
escribir:
3
S

v ( IV-11 )
(%= Y¥) (1IV-12)

]
(Ve \V N ]

Se realizaron nuevas investigaciones experimentales pa-
ra hallar la relacién entre n y M en una arena cuarzosa
blamca cuyos tamafios de granos variaban entre 6.2 y 0.5 mm.
En el curso de estos experimentos el contenido de humedad de
la arena fué cero, antes %a muestra fué compactada mediante
vibraciones, de tal manera Qque e estuvo cerca del minimo
( apréximadamente 0.5 ), el peso unitario de la muestra en
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éstas circunstancias fué de 1.77 gramos/cmB; mientras que
el valor de la aceleracién permanecia igual, el hundimiento
de la esfera fué registrado bajo carga variable.

Los gréficos de relacidén entre el tiempo y la profun-
didad de hundimiento dentro de la arena vibrada estdn mos-
trados en la figura ( IV-11] ); éstas curvas han sido plo -
teadas con una aceleracién constante y cargas variables.

De la figura observamos que la velocidad de hundimiento va
disminuyendo con la profundidad del hundimiento y después
alcanza una velocidad estable, cuando la aceleracidn tiende
a cero.

La ecuacién ( IV-11 ) puede ser aplicada sélo para in-
tervalos de tiempo correspondiente a una velocidad de hunw
dimiento constante, situacidén en la cual se prescinde de la
aceleracién.

Los griaficos en la figura ( IV-12 ) presentan la rela-
cién entre la velocidad de hundimiento de la esfera y las
cargas S que actian sobre ella, cada grdfico corresponde
a una aceleracién determinada.

La figura ( IV-13 ) presenta una interesante relacién
entre la inversa del coeficiente de vibroviscosidad y el
coeficiente Yl ; en ésta figura se observa que cuando la a-
celeracidn de las vibraciones es menor que 1.5 veces la
gravedad, n no sufre ningin tipo de variacién y a partir
de éste valor n disminuye con el aumento de Yl, pudiendo
relacionarse de ésta manera:

— = a (M -Ms) ( IV-13 )
n

En esta ecuacién ,, puede ser designado como el
threshold del estado vibroviscoso del suelo.

El hecho de que la magnitud de las fuerzas de cohesidn
dependen de su contenido de humedad. Bl método de investi-
gacién de éste problema fué andlogo al que se empled para
hallar la relacién entre n y M, utilizando para ello la
misma arena, pero variando el contenido de humedad; la ace-
leracibén de las vibraciones y la carga sobre la esfera per-
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manecié igual en todos los experimentos. La figura ( IV-
14 ) muestra la relacién entre 1/n y W; con un aumento en
humedad al 13%, n aumenta aproximadamente 220 veces; si se
sigue aumentando W, n disminuye pronunciadamente, cuamdo
WX 20% n alcanza un valor comoO en arena seca; asumiendo
que n es proporcional a las fuerzas de friccién 6 cohe -
sién, la figura ( IV-14 ) nos daria una idea aproximada de
variacién de ésvas fuerzas con el contenido de humedad.

Sacando las conclusiones de los experimentos anterio-
res, se tiene que, permaneciendo otras condiciones iguales,
los asentamientos residuales de una cimentacién ( 6 el hun-
dimiento del suelo, como producto de las vibraciones ) se
producirdn con mayor velocidad cuando la arena ya sea, se -
ca 6 cuando la arena tenga un contenido de humedad lo més
alto posible; esto porsupuesto si se cumple la condicidn de
aceleracidn de aceleracién anteriormente citada ( M > ),

Una andloga dependencia entre 1/n y W fué obtenida
para suelos arcillosos amasados.

LAS DPROPIEDADES AMORTIGUADORAS DE LOS SUELOS DIE
CIMENTACION.

El estudio de las propiedades viscosas del suelo per
el estudio de la cafida de una esfera, es evidentemente po -
sible si la intensidad de vibracibén es lo suficientemente
grande como para que los suelos pierdan una parte conside -
rable de su resistencia al cortante y se comporte como un
cuerpo viscoso; en otras palabras las propiedades viscosas
de un suelo estén manifestadas en mucho menor grado que las
prOpiédades eldsticas pldsticas, de tal modo que el método
de la caida de la esfera no es ampliamente aplicable. Sin
embargo, aunque las propiedades viscosas de un suelo pueden
estar manifestadas muy superficialmente, ellas pueden tener
una influencia significativa:sobre los siguiente factores:
vibraciones libres, vibraciones forzadas bajo condiciones
de resonancia 6 cerca a la resonancia, la propagacién de on-
das, etc,

El estudio de éstas propiedades de 10s suelos son lla-
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mados propiedades de amortiguamiento.

Las propiedades de amortiguamiento del suelo producen
esfuerzos que dependen no sélo de la deformacidén, siné es-
tdn en proporcién a ellas. Por lo tanto las reacciones del
suelo contra las cimentaciones, no solo depende del asenta-
miento siné que son proporcionales.

Para simplificar los cédlculos, generalmente se asume
que los suelos=son cuerpos eldéstico - viscosos, deformables
linealmente y los esfuerzos estén linealmente relacionados
con las deformaciones y son proporcionales a ellas.

La determinacién de las propiedades de amortiguamien-
to de elementos, inclufdos los suelos, puede ser realizado
por varios métodos: De observaciones del amortiguamiento
de libres vibraciones en muestras de suelo, de la amplitud
de vibraciones forzadas bajo condiciones de resonancia, de
la fase alterada entre la fuerza periédica y la deformacién
del suelo y por dltimo de la curva de histéresis.

Experimentalmente se ha demostrado que ain, si los
esfuerges son pequefios y menores que el limite eldsticoj;la
relacién entre esfuerzos y deformaciones no es lineal ni
tiene un solo valor, para los mismos valores de esfuerzo
le corresponden'valores de deformacién que son diferentes
bajo condiciones de carga y descarga. De tal manera que
un ciclo sucesivo de carga y descarga es presentado en el
grédfico no por una linea recta, siné por una curva cerrada,
llamada curva de histéresis eléstica.

La no homogeneidad de un material discontinuo es re -
flejado en gran intensidad por las propiedadés de amorti-
guamiento del material y por el 4rea de la curva de hisué-
resis.

A mayor 4rea de la curva, mayor seri el amortiguamien-
to del material, esto es, la extensién de la curva es la
capacidad de absorber el trabajo mecdnico, en forma irre -
versible por transformacién en calor. Cuantitativamente es-
te trabajo AW iguala al drea de la curva de histéresis.
Si W es el trabajo total realizado durante la carga para
producir la mdxima deformacién entonces tenemos :
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W o OW
w

( IV-14 )

Donde Y es el coeficiente de absorcibén, el cual de -

termina la cantidad de energia absorbida por el material

por unidad de energia gastada para la deformacidén por ci -

clo. Este coeficiente puede ser relacionado con el coefi-

ciente de resistencia a las vibraciones, el cual estd dado

por la relacién entre la reaccién del suelo y la velocidad

de las vibraciones.

Vamos a asumir que el diagrama de libres vibraciones

de una cimentacién tendrd la forma de una curva periddica

andloga a la figura ( IV-15 ).

Si nosotros tomamos dos deflexiones maximas sucesivas

en estado de equilibrio de la cimentacién, con amplitudes

A, ¥ A, la correspondiente energia de la vibracién de 1la

cimentacibén, estard también en funciébn de

coeficiente de rigidez del suelo.

K que es el

La correspondiente energia absorbida por el suelo por

periodo de vibracién serd:
2 2
AW =JQJLL( 1 -_ﬁi_ )
2 A%,

De aqui:

Mo

A

w=1 -
ey

-

( IV-15 )

De otra manera se podria hallar W para vibraciones 1li-

bres de una cimentacién con un grado de libertad.

Al: A exp. (- E—EL)
4

A2=— A exp. (-S_C_T_)
4
Reemplazando valores tenemos:
W =1=-exp(-2CT)

g = c — 1 1n ( 1 -LV)

fn 4 o

( IV-16 )

( IV-17 )

( IV-18 )
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Donde:
C = Constante de Amortiguamiento.
T = Perfodo de vibraciones.

A = Amplitud de vibraciones sin tomar en cuenta 1las
propiedades de amortiguamiento del suelo.
fn = Es la frecuencia natural de vibraciones de la ci-

mentacidn.
£ = Es el coeficiente de amortiguacién de las vibra -
ciones.

Los valores de W fueron hallados en el laboratorio y
se demostré tanto en arenas como en arcillas, que no depen-
de de 1la carga, ni de la frecuencia de cambios ém la carga,
ni de los méximos esfuerzos en la curva de histéresis. Se
llegd a la conclusién en el laboratorio, que los suelos que
experimentan deformaciones por cortante, el valor:de su
contenido de humedad tiene muy poca influencia sobre\Ven a-
renas. En arcillas naturales con contenido de arena 6 limo
se demostré que cuando experimentan deformaciones compresi-
vas, VW aumenta proporcionalmente con el incremento del con-
tenido de humedad. ( Ver figura IV-16 )

El valor absoluto de WV es mds pequefio para deformacio-
nes por compresién que para deformaciones por corte.

En la tabla ( IV-1 ) se observa que el grano de la a-
rena tiene un considerable efecto en el coeficiente de ab-

sorcién.

TABLA IV -1

RELACIbN ENTRE EL COEFICIENTE DE ABSORCION DE ENERGIA
DE ARENA, BAJO CONDICIONES IE CORTE Y EL TAMANO DEL

GRANO N

Tamafio del grano en arenas W
( mm. )
0.10 - 0.25 0.64
0025 - 0050 0068
1.00 - 2.00 0.79
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El fendmeno de histéresis en suelos bajo condiciones
estdticas se produce en forma diferente.que bajo condicio-
nes de vibracién.

La figura ( IV-17 ) ilustra los resultados sobre una
muestra de arena de grano medio bajo deformacién por cor -
tante. Las vibraciones que se impuso tenian una amplitud
horizontal de 1.2 mm. y una frecuencia de 155 segTl

En las mismas figuras se observa que el drea de la
curva es menor, cuando la arena vibra, ésto es explicado
por la considerable disminucidén del esfuerzo cortante de
la muestra. Esto hace que el coeficiente de absorcidén de
energia disminuya un 25% debido a las vibraciones. Los va-
lores de Y estima solo ciertas propiedades del suelo para
determinar % . E1l verdadero valor de & depende esencial -
mente de la trasmisidén de la energia de vibraciones de la
cimentacién, 4rea en contacto con el suelo, el peso de la
cimentacién y de las propiedades del suelo, como un medio
en el cudl las ondas eldsticas son propagadas.

Por 1o tanto los valores de % serian tomados de los
resultados de vibraciones sobre modelos & cimentaciones
existentes.

Sin embargo vamos como referencia a dar la siguiente
tabla, producto del trabajo en el laboratorio de Whitman y
Richart ( 1967 ).

SUELOS AMORTIGUAMIENTO (%)
Arena saturada y seca, gravae. 1 - 7
Arena limosa 3 =10
Arcilla 2 - 5

En la préctica se toma usualmente un valor de 5% en
el caso de que no existan datos de pruebas dignas de con -
fianza.



FIGURA IV

INFLUENCIA DE LAS VIBRACIONES EN LA RELACION
ESFUERZO CORTANTE - DESPLAZAMIENTO EN ARENAS
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FIGURA IV -2

RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE FRICCION INTERNA
Y LA AMPLITUD DE LAS VIBRACIONES EN ARENAS
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FIGURA V-3

RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE FRICCION INTERNA
Y LA FRECUENCIA DE VIBRACION EN ARENAS
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FIGURA IV -4
RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE FRICCION INTERNA Y n
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FIGURA IV-5

RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE FRICCION INTERNA
Y EL CONTENIDO DE HUMEDAD EN ARENAS
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FIGURA

RELACION ENTRE EL EFECTO DE LAS VIBRACIONES ( 6)
Y EL DIAMETRO DE GRANOS DE ARENAS
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FIGURA IV -7

CURVA DE CONSOLIDACION VIBRATORIA
DE UN TERRAPLEN DE ARENA
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FIGURA V-8
RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE COMPACTACION
VIBRATORIA () Y EL CONTENIDO DE HUMEDAD
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FIGURA IV -9
RELACION ENTRE LA PERMEABILIDAD Y N
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FIGURA IV -10

CAMBIOS A TRAVES DEL TIEMPO DE LA PRESION
HIDRAULICA DINAMICA EN ARENA VIBRADA
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| FIGURA IV =11
RELACION ENTRE LA PROFUNDIDAD DE HUNDIMIENTO
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FIGURA

IvV-12

RELACION ENTRE LA VELOCIDAD DE HUNDIMIENTO EN
ARENA VIBRADA Y LA CARGA S
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FIGURA IV - 13

RELACION ENTRE EL COEFICIENTE
DE VIBROVISCOSIDAD Y n

FIGURA IV-15
VIBRACIONES AMORTIGUADAS
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FIGURA IV - 14

RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE VIBROVISCOSIDAD
Y EL CONTENIDO DE HUMEDAD
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FIGURA IV -16
RELACION ENTRE EL COEFICIENTE DE ABSORCION (Y)
Y EL CONTENIDO DE HUMEDAD DE ARCILLAS
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FIGURA IV -17
CURVA DE HISTERISIS DE UNA ARENA
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V ) DETERMINACION DE LA CAPACIDAD PORTANTE DE LOS SUELOS
CONSIDERANDO LA INFLUENCIA DINAMICA DEL SISMO.

Las respuestas de las estructuras a las vibraciones sis-
micas es objeto de estudio é investigacibén de muchos especia -
listas. Los sismbélogos registran é interpretan las amplitudes
aceleraciones y periodos de las ondas sismicas, ademds locali-
zan el epicentro del sismo. LOs ingenieros estructurales ana-
lizan los cortes y los momentos inducidos en las estructuras
por las fuerzas sismicas, diseflando ademds los miembros estruo-
turales para resistir éstas fuerzas; los campos mencionados an-
teriormente han realizado contribuciones importantes en la In-
genieria de Sismos. En los (ltimos tiempos en otro aspecto de
la Ingenieria el disefio sismico ha venido realizando progresos,
me estoy refiriendo a la Mecdnica De Suelos é Ingenieria de Ci-
mentaciones. En éste capitulo presentaremos algunos estudios
referente a la influencia sustancial que tienen los sismos so-
bre el comportamiento del suelo.

Cada tipo de suelo tiene un comportamiento diferente cuan-
do es afectado por cargas de corta duracién como la de una ex-
plosién 6 sismo. Los suelos reaccionardn a las cargas instan-
taneas de acuerdo a la variacién de sus propiedades fisicas, a-
si por ejemplo la figura ( V-l-a ) nos demuestra que las are -
nas son absolutamente sensibles a este tipo de cargas, sobre
todo si se estd suelta ; en la misma figura notamos un buen
comportamiento de la arena densa bajo los efectos del sismo,
por lo que usualmente se aumentard la presién soportante per-
misible para fuerzas sismicas en 20% a 30% en este tipo de sue-
lo. La figura ( V-1-b ) muestra la curva carga - asentamiento
en una arcilla y su comportamiento bajo una carga instantdnea.
Las arcillas son materiales de cimentacién menos recomendables
que las arenas a causa de su mayor compresibilidad, sin embar-
go poseen algunas ventajas sobre las arenas con relacién a su
comportamiento bajo cargas sismicas. Las zapatas sobre suelos
arcillosos pueden ser disefladas comparativamente para alvuas
cargas instantédnes sin deflexién excesiva en las cimentaciones
esto se debe a que la estructura granular de la arcilla no va-
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ria con un cambio instanidneo de carga. Por la experiencia y el
criterio y no por un ensayo riguroso en el laboratorio, usual -
mente para suelos arcillosos tipicos se aumentan en un 25% a
1004 ( de carga viva + carga muerta ) 1las presiones soportantes
permisibles cuando se diseflan para cargas sismicas. En base a
lo anunciado anteriormente es obvio que es mas peligroso el
comportamiento del suelo arenoso que el arcilloso cuando se pro-
duce un sismo, por esta razdn los estudios se van a-centrar en
suelos arenosos sueltos y saturados que son los mas peligrosos

en la presencia de un sismo.

A ) ESTuUDIOS DEL COMPORTAMIENTO DE UN SUELO DURANTE UN
SISMO.

En el capitulo IV mostramos los trabajos que habia
realizado D.N. Barkan acerca de la variacién de las propie-
dades del suelo cuando estd sometido a una serie de vibra-
ciones. ©Por su parte Mogami fué el primero en el Japdn que
estudié el comportamiento de los suelos sujetos a vibra -
ciones armdnicas verticales, encontrd que el esfuerzo de
corte 6 el valor de cedencia del suelo disminuia considera-
blemente con el aumento de la aceleracién de las vibracio-
nes, figuras (V-2) y (V-3). En su serie de experimentos u-
tiliz6é una caja de corte, la cual se llend con arena vi -
brédndola verticalmente sobre una mesa oscilatoria. En las
pruebas los esfuerzos cortantes fueron medidos bajo la va-
riacibén de las vibraciones, 1los experimentos indicaron que
durante las vibraciones del suelo, el esfuerzo de corte es-
taba més influenciado por las aceleraciones que por cual -
quier otro factor.

Hay que hacer notar que cuando 1la aceleracién pasaba
de 300 gals, el esfuerzo de corte se reducia considerable-
mente, a este fenémeno le denominé liquefaccidn.

con el objeto de tener mayores elementos de juicio so-
bre el comportamiento del suelo durante el sismo, se va a
hacer un estudio de las ondas sismicas y sobre su influen-
cia sobre el suelo.
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A-1 ) ONDAS SISMICAS

son aquellas que trasmiten la energia tridimensio -
nalmente desde el hipocentro hasta la estructura; el estu-
dio de éstas ondas estd basado en la elasticidad lineal so-
1o hasta una zona cerca de la cimentacién.

Las ondas que se trasmiten a través de la masa se
denominan corporales y las que se trasmiten en la frontera
de dos medios de caracteristicas diferentes se denominan
superficiales.

Las ondas corporales son de dos tipos, primarias (p)
Yy secundarias (s). Las ondas p causan vibracibn de las
particulas en la direccién de la tramisibén de la energfa
produciendo traccién y compresibén, si la onda llega a un
punto causa compresién y si sale de una zona en direccién
al epicentro produce traccibén, éstas ondas provocan cambios
de volumen, son veloces, trasmiten poca energia y se des =
plazan a través de sélidos, 1liquidos y gases, otra peculia-
ridad de estas ondas es de arribar verticalmente a la es -
tructura. Las ondas llamadas también de corte 6 rotaciona-
les vibran en una direccién perpendicular a la direccién de
la trasmisidén de. la energfa, son lentas y portadoras de gran
energia; éstas ondas ademds tienen componente horizontal y
causan mas dafios que las ondas p que tienen pequefia ampli-
tud, hay que arfiadir que estas ondas no producen cambios de
volumen.

Las ondas superficiales son de dos tipos, las love
(L) y las ondas Rayleigh (R). Las primeras vibran en un
plano horizontal y perpendicular a la direccién de la pro -
pagacién de la onda; en las ondas R las particulas vibran
en un plano vertical siguiendo una trayectoria eliptica en
sentido retrégrado; las ondas L son mds peligrosas que las
ondas R.

A-2 ) DPROPAGACION DE LAS ONDAS SISMICAS.

como se establecibé en el capitulo IL1, existen varias
razones por las cuales la aplicacién de la ley de Hooke a
los suelos estd restringida. DPor ejemplo se indicé que las

constantes del suelo dependen de los esfuerzos normales y
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oue las detormaciones eldsticas pueden afectar las fuerzas
internas iniciales que siempre existen en el suelo. Se Ob-
servard también que la solucibén de los problemas relativos
a la propagacibén de ondas pueden ser influenciados en for-
ma notable por las propiedades disipativas, las cuales
gobiernan la absorcién de energia de las ondas.

En la solucién de los problemas relativos a la pro-
pagacibén de las ondas en el suelo, generalmente se usan
modelos aproximados con respecto a la realidad. In el ca-
s¢ mas simple el suelo serd considerado como un sélido e -
lidstico semi-infinito, por lo cual una fuente de ondas es-
14 representado por una fuerza alterna ya sea concentrada
§ distribuida sobre el drea superficial del suelo. Este
modelo de fuentes de ondas déd unos resultados que algunas
veces difiieren de los resultados de investigaciones expe-
rimentales realizados de una fuente real.

A Pesar de las limitaciones indicadas, el desarro -
1llo de la teoria de la propagacibén de las ondas sobre la
base de la teoria de elasticidad, sirve para la investiga-
cién de otras formas de propagacién de ondas. Es recomen-
dable que paralelamente al estudio tedrico de la propaga -
cién de ondas deben realizarse simultdneamente numerosos
experimentos que proporcionardn datos adecuados para el a-
juste de las conclusiones tedbricas.

Asumiendo que el suelo satisface todas las condi-
ciones de un cuerpo eldstico homogéneo absolutamente iso -
trépico ( ver cap. II-A-2 ), es posible usar para el estu-
dio de propagacidén de ondas, las ecuaciones diferenciales
generales del movimiento de un cuerpo absolutamente eldsti-
cO que son las siguientes:

A+ 2208 | KT? 2w - P SBPu
S x2 DX Ax STR

A+ o028 L g?ay _ § 221K
S g2 Y Ay ST* (v=1)

(A + ) 2248 4 v ow - g 33w
a2? oz a2 at¥




(66)
Donde

son las componentes del desplazamiento
eldstico a 1o largo de los ejes

Xy 2.
O es el cambio relativo de volumen

D= O 4 OV v o Y 2 . o2
Ax AY A2

e igual a:
, A X%
Reemplazando eéstos valores

3972 - c)z%
en las ecuaciones V-1 lle-
gamos a la siguiente expresidn:
ota _ L+ 2 :
2 = _LC_?B‘)_ A VAN ( V=2 )
Aplicando el concepto de la onda de corte, la cual no

produce cambio de volumen sino que se distorsiona, por 1o
que deben cumplirse las siguientes expresioness

A—D . ST 4 dw _0O ( v=3)
S Y 2
ON . Sy 2 W5
A =L

=]
- ( V-4 )
oz Ax

Reemplazando las expresiones V=3 y V-4 en las e-
cuaciones V-1 nos d4 las siguientes ecuaciones:

P2 Wy — o 9? Wy
oT?

P Ty — T Uy
AT?

(.V=-5)
? 67'_0..)_1: MV'lLJJz
QT#

De donde se obtendrd la siguiente ecuacidn

St _ e 9T
aT? ?

( V-6 )
Vamos a analizar las ecuaciones v=2 y V-6 que
rigen la propagacibén de las ondas.

La ecuacidén V-2 co-
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rresponde a una onda de compresién ‘6 expansién, debido a
que el suelo experimenta un cambio relativo de volumen Yy
no produce deformaciones por corte, por otro lado la ecua-
cién V-6 demuestra que no ocurre cambios de volumen sino
una distorsién relativa cuyas componentes nos d4 la ecua-
cién V=-5. Y acotamos que las ecuaciones V=2 y V-6 no
estdn interrelacionadas de tal manera que en un cuerpo sé-
lido intfinito las ondas longitudinales 6 primarias y las
ondas transversales, secundarias 6§ de corte son propagadas
independientemente unas de otras.

A-3 ) VELOCIDAD DE ©PROPAGACION DE LAS ONDAS
LONGITUDINALES Y TRANSVERSALES
Del acdpite anterior deducimos que las velocidades

de las ondas longitudinales y transversales son respecti-
vamente.

Vo= (Ar2 i) 2 ( V=7 )

Ve — %)iig ( v-8)

Reemplazo los valores de A y AL por sus valores de
las ecuaciones II-8 y II-9 obtenemos las siguientes ex-
presiones:

- (i-¥) h
) E (4A- -

r g i
To= BT @\ 2 V=10
’ | 2 ?Luﬁ] (ﬁ’ \ k :

Los pardpetros que contribuyen con mayor influencia
en la respuesta dindmica de los suelos son las velocidades
de ondas de corte y el amortiguamiento interno, el amorti-
guamiento interno lo hemos tratado en el capitulo ( IV-D )
observamos ademés que la velocidad de propagacidén de ondas
dependen de las propiedades eldsticas y la densidad del
suelo. Hardin y Richar& ( 1963 ) demostraron que para pe-

quefios esfuerzos la velocidad de omda de corte dependen de
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la relacién de vacios, presién de confinamiento y angula-
ridad de los granos; en esta investigacién no se tomé en
cuenta el grado de saturacién, ver figuras V-4, V-5, y V-6.

Para suelos cohesivos el médulo de corte G depende
del contenido de humedad y es también afectado por la fre-
cuencia de vibracidn.

TABLA V-1
VELOCIDADES DE LAS OWDAS
?(&giﬁ%ﬁ) Tp (T | Us(wx)

SUELO cm4 Seq S0
Arcilla hémeda 1.8 x107° | 1500 | 150
Loess con humedad natural 1.67 x 10~° 800 260
Arena densa y grava 1.70 x 10~° 480 250
Arena de grano fino 1.65 x 10°° 300 110
Arena de grano grueso 1.65 x 10~° 550 160
Grava de tamafio mediano 1.80 x 10°° 750 180

A-4 ) ESTUDIOS A BASE DE OBSERVACIONES DE 10S
MOVIMIENTOS SISMICOS

A-4-1 ) Periodo predominante del terreno

La teoria de la propagacibén de ondas eldsticas
suninistra datos de la amplitud de las ondas en la super-
ficie del suelo, la amplitud es una funcién del espesor
del estrad® superficial Hy de «£ = —%};ﬁz_ en esta rela-
cién v, es la velocidad de la onda de corte, los subin-
dices 1 y 2 caracterizan al lecho de roca y al estrato su-

perficial respectivamente. En la figura V-7 la ampliacién

estéd relacionado con el valor 1&@ con distintos valores

?
del pardmetro 4 , en la figura se aprecia que el valor de
la amplitud es mayor cuando el periodo de entrada de la on-

da es igual a —%%; este valor puede interpretarse como la

resonancia del estrato superficial. E1 término -%%%-repre-

senta el perfodo natural del estrato superficial y es u -
sualmente referido como el perfodo predominante del suelo
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se puede apreciar en la misma figura que el periodo predo-
minante aumenta en proporcién a -g%z Yy la amplitud en el
punto de resonancia aumenta con un decremento del pardme-
tro £ . Es necesario acotar que los valores mostrados en
la figura mencionada, han sido deducidos despreciando los
amortiguamientos internos é histeréticos del suelo en el
estrato superior, éstos factores contribuyen a disminuir
la amplitud en el estrato superficial.

con la utilizacidén del sismbégrafo también se pue-
de detectar el perfodo predominante de un suelo, se encon-
tré en los registros de las &celeraciones que existe un
per{odo particular para cada terreno, cuando este perfodo
predominante se aproxima al per{odo natural del lugar es
posible que se produzca el fenémeno de resonancia, de tal
mamera que los darios que causa el sismo en las edificacio-
nes tiene una estrecha relacidn con el perfodo predominan-
te.

Se realizaron investigaciones con los resultados
del sismo de Noge-Yama en Japbén ( 1934 ) sobre marga dilu-
vial dédndo los siguientes resultados:

- Sobre terreno firme las mayores aceleraciones
de las vibraciones estuvieron comprendidas entre los perio-
dos 0.3 a 0.4 segundos.

- Sobre el terreno blando las grandes aceleracio-
nes ocurren sobre un amplio rango comprendido entre 0.2
Yy 1.5 segundos.

A-4-2 ) Medida de las microvibraciones

El terreno estd siempre vibrando con amplitudes
instantdneas del orden de los micrones y perfodos superio-
res de 2 segundos, a éstas pequefias vibraciones se le de -
nomina micrdvibraciones. En las investigaciones se ha de-
mostrado que las caracteristicas de las microvibraciones
coincide con las del movimiento sismico. En términos ge -
nerales se halld sobre terrenos duros que una cresta aguda
aparece entre los perfodos 0.1 y 0.2 segundos, mientras
Que sobre terreno firme diluvial la cresta aparece entre
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entre los periodos de 0.2 a 0.4 segundos; sobre terreno
blando aluvial la curva es irregular y las crestas apare-
cen entre 0.3 y 0.6 segundos. Sobre las capas densas del
terreno blando la curva es ancha para un periodo que varia
de 0.2 hasta mds de 1 segundo; estos datos dan un cierto
criterio para el disefio de una cimentacién considerando el
sismo.

A-4-3 ) FSmmula empirica para la respuesta espectral del
terreno.
De los resultados de estudios matemdticos y de
las observaciones se ha obtenido la figura ( V-8 ), la cual
representa la base de la férmula siguiente y estd obtenido
para varios tipos de terreno.

D — T
L 1
-G 2 V]

Donde T, ¥y T son los periodos predominantes

( v=11 )

del terreno y el de las ondas incidentes respectivamente.

Puede darse una explicacidén geofisica de las ca-
racteristicas sismicas del terreno en base a la figura ( Vv
-8 ) y a 1la ecuacién V-11 de la manera siguiente:

- (Con respecto a las ondas sismicas, se admite
que la energia se irradia en todas las direcciones desde
el hipocentro.

- Es mayor el periodo de una onda cuanto mayor
es la influencia de la absorcibén de la energia.

- Se considera que el valor de la amplitud es
proporcional al periodo,exceptuando a las ondas de periodo
corto.

- Las crestas aparecerdn en la respuesta espec -
tral debido a la reflexibén miltiple de las ondas incidentes
en la capa superficial.

- En la ecuacidén V-11 la vibracidén del terreno
es reemplazado por la vibracibén pendular, el valor de ® =-2°%

(To)2
es adoptado para la amortiguacién del péndulo, este valor
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es obtenido tomando en consideracién la disipacidén de la
energia en el medio sub-adyacente y la atenuacidén debido a
la viscosidad de los materiales de la capa.

A-5 ) CONCLUSIONES

Del estudio matemdtico y de las observaciones del
movimiento se pueden dar ciertas explicaciones del compor-
tamiento del suelo con respecto de las ondas sismicas cu-
yo resumen se dan a continuacién:

las caracteristicas sismicas varian con las pro-
piedades del terreno.

El terreno con una capa superficial tiene unac
respuesta espectral de la curva resonancia tipo; el perio-
do en el cual la frecuencia es predominante coincide con
el periodo en que la amplitud es predominante, en conse -
cuencia cuando el periodo de una edificacibén se aproxima a
la del terreno un sismo puede causar dafios serios.

Cuando las capas superficiales son varias, el fe-
némeno de resonancia, mediante el cual tanto la frecuencia
como la amplitud son particularmente predominantes , ocu -
rren muy rara vez. Sin embargo si el terreno es blando y
estd formado por capas muy anchas, el sismo puede tener una
amplitud relativamente grande sobre un periodo amplio, lo
que causaria serios dafios en la edificacién que descansa so-
bre este terreno, 1lo cual seria independiente de su propio
periodo.

METODO . APROXIMADO PARA CALCULAR LA CAPACIDAD PORTANTE
DE ILIOS SUELOS AFECTADOS POR ILAS VIBRACIONES
En la introduccibén del capitulo IV se mencioné que el

mecanismo de falla en la rotura del suelo debido a las vibra-

ciones se podria aproximar al producido por cargas estiti -
cas, 1o cual seria la primera restriccién, la segunda seria
a que los experimentos se han realizado para estudiar los
parédmetros de resistencia deilos suelos, fueron realizados
con la idea de estudiar las cimentaciones de mdquinas. Los
posibles cambios de laspropiedades de los suelos debido a
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este tipo de vibraciones tienen que tener una cierta dife-
rencia con los cambios producidos por las ondas sismicas,
lo cual estamos buscando, por lo tanto como una primera a-
proximacién, asimilaremos los estudios realizados por D. D.
Barkan a la capacidad de los suelos segin Terzaghy.

Las ecuaciones que dan la capacidad de carga de los
suelos seguin Terzaghy son III-7, III-12, III-13, las cua -
les estdn en funcibm de la cohesibn, peso especifico, pro-
fundidad de la zapata, sus dimensiones, de los coeficien -
tes que dependen integramente de & ( No ¥ Ny ) ¥ de Ny que
dependen de § y de la presién pasiva, a continuacién se
analizard la variacién de éstos pardmetros por efecto de
las vibraciones. La ecuacién IV-1 nos dd la relacién en-
g y N que es la siguiente:

o ¢ = TR0 + (T ber - Tg b)) exe (- (™)
Vamos a suponer tg g =0 y B = 0.23 la ecuacidn se
trnsforma en:

¢ = T ¢, » exp (- BV

tre

TABLA V -2
VARIACION DE ¢ DEBIDO A TAS ACELERACIONES DE LAS
VIBRACIONES

g £

st | n=0.1 =0.5 Sl =1l.5 n=2 n=3

5¢ | 430" | 4e 4e 30300 | 3¢ 2030
10e¢ ge30 8¢30! 8e Te 60301 5e¢
15¢ | 1430 | 13¢ 12¢ 1lle 9¢30° 730"
20° [ 19030' | 17°30' | 16©30"' | 14¢30"' | 13¢ 1030
25° | 24°30' | 21°30' | 20°30' | 18°30' | 16°30"' | 13¢
30° | 29¢30' | 26° 24030' | 22¢30"' | 20¢ 16°
35¢ | 3430 | 31¢ 29¢ 26°30"' | 24¢ 19¢30'
40° | 39630 | 35°30' | 33°30' | 31° 28e 22030
45° | 44°30" | 40°30' | 38°30' | 35¢30° 132°30' 27¢

En base-a la tabla anterior se

dibujé las figuras V-
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-9, V=10, V-11, las cuales nos didn los valores de la ca-
pacidad portante en funcibén de la aceleracién de las vi-
braciones.

FENOMENO DE LA LIQUEFACCION EN ARENAS SATURADAS
DURANTE UN SISMO

La liquefaccibédn de arenas saturadas durante un sismo
se clasifica en liquefaccién general y local. La primera
es cuando el fenémeno ocurre desde la superficie hasta una
cierta profundidad, mientras que la segunda ocurre solo a
una cierta profundidad.

El fenbmeno de la liquefaccién se manifiesta por la
formacién de chorros de fango que fluye verticalmente a
través de las grietas, dando la impresién de que el suelo
estd hirviendo.

La causa de la liquefaccibén ha sido explicada en for-
ma cualitativa por muchos afios de la siguiente manera: Si
una arena saturada estd sometida a ciertas vibraciones, és-
ta tiende a compactarse 1o cual hace disminuir su volumen,
si el drenaje no es adecuado la disminucién de volumen trae
consigo un incremento de la presién de poro y si esta pre-
sién de poro alcanza en cualquier punto a la presién de so-
brecarga, en este instante el esfuerzo efectivo se convier-
te en cero, la arena pierde totalmente su resistencia al
cortante, a este fenémeno se le llama liquefaccién.

En los estudios de la distribucién de la presién de
poro, el flujo de agua vertical causa una considerable re-
duccién'en los esfuerzos efectivos y bajo extremas condicio-
nes a una total pérdida de resistencia al cortante; el flu-
jo de agua puede producirse sia haberse producido la lique-
faccién.

El estudio del fenbmeno de la liquefaccidn se vd a di-
vidir en dos partes: En la primera se va a estudiar los sis-
mos de Niigata y Alaska ( 1964 ), en los cuales se produjo
éste fenbmeno y sacar algunas experiencias al respecto. En
la segunda parte se va a exponer algunos experimentos rea-
lizados en el laboratorio.

C-1 ) ESTUDIOS DE ALGUNOS SISMOS
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C-1-1 ) Niigata ( Junio-1964 )

Fué de magnitud 7.5 en la escala de Mercalli mo-
dificada.

Esta ciudad estd localizada sobre depdsitos alu-
viales que se extienden hasta una profundidad entre 60 y
120 mts. y consiste principalmente de suelos arenosos con
capas delgadas de limos. El 4rea afectada durante el sis-
mo estd limitado a estratos de 5 y 20 mts. de arenas suel-
tas, la napa fredtica estd localizada a 1 mt. bajo la su -
perficie de la tierra. El1 10% del tamario de la arena don-
de se produjo la liquefaccidén varié entre 0.07 y 0.25 mm.
con un coeficiente de uniformidad de 10.

La aceleracién registrada en el drea mds afecta-
da-fué de 160 gals. en la direccidén horizontal y 50 gals
en la direccién vertical; se registraron ondas de grandes
periodos ( alrededor de 6 seg. ) después de los primeros
20 seg. del movimiento vertical.

Muchos edificios cimentados en pilotes 6 en zapa-
tas se asentaron considerablemente alcanzando algunos has-
ta 1 mt., los asentamientos continuaron durantes 2 dias
después del sismo, ocurriendo deslizamientos de terraple-
nes. Hay que seflalar que no sufrieron darios algunos edi-
ficios que tenian sétanos.

Mientras que las arenas liquefactadas se consoli-
daron a un estado mids denso, las arenas qQue no se licuaron
se volvieron mds sueltas debido al fendémeno de la dilatan-
cia y/o al flujo de agua.. Por lo tanto se pudo- estimar
la profundidad de liquefaccién comparando la densidad de
la arena antes y después del sismo.

Koyzumi tuvo la oportunidad de comparar el valor
de N en 30 lugares antes y después del sismo, obteniendo
la profundidad en la cual el valor de N no varia. Se es-
timé también la profundidad de liquefaccibén en base a la
investigacién de dafios en los edificios de la ciudad de
Ohsaky, la méxima profundidad de liquefaccién fué alrededor
de 25 mts. bajo la superficie. Hay que mencionar que en
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el drea afectada donde la napa fredtica estuvo a 6 mts. de

profundidad no hubo dafios en ataguias. Tanques que descan-
saban en arena compactada por vibro-flotacidén no sufrieron

asentamientos apreciables, en cambio 1los que no se compac-

taron sufrieron asentamientos severos.

En la inspeccién de dafios producidos por este sis-
mo se encontro que en zonas que tenian la misma topografia
y altura de la napa, algunas estructuras habian experimen-
tado algunos darios severos y otras solo ligeros darios, por
esta razén estos suelos se sometieron a estudios para ave-
riguar las caracteristicas de éstos, ademds estudiar el
comportamiento de cada estructura.

La figura V-12 nos muestra el comportamiento de
las zonas mencionadas anteriormente. Del andlisis de la fi-
gura se desprende que hasta los 15' la resistencias de las
zonas B ( ligeros dafios) y C ( severos dafios ) son las mis-
mas, a partir de 15' la zona B es mis densa que C y a par-
tir de 1los 45' B y C son suficientemente densas; por lo
cual es improbable que alli ocurra la liquefaccién. De es-
to se desprende que la pequeifla diferencia relativa de N
entre las dos arenas en la profundidad comprendida entre
los 15' y los 45' fué la responsable del fendmena de la 1li-
quefaccidn.

En 1la zona C se realizaron ensayos de penetra -
cién standard, ademis se estudid las condiciones de cimen-
tacidn de una serie de edificaciones, obteniéndose la fi -
gura V-13. Cada edificio estd clasificado segin sus dafios
en 4 categorias; la categoria I (pocos dafios) comprende
edificios que se asentaron hasta 8" 8§ se inclinaron hasta
un éngulo de 20'; las categorias II y III han sufrido ma-
yores dafios , hasta la categoria IV (dafios severos) donde
los edificios se asentaron mds de 3' 6 se inclinaron mas
de 2.3e,

Para edificios cimentados en zapatas rectangulares
se realizé un estudio para determinar la relacidn entre i
en lasbase de cimentacidén y el grado de dafios, los resulta-
dos estdn mostrados en la figura V-1l4. Un estudio similar
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fué en pilotes cuyos resultados estdn en la figura V-15,
observamos que los mayores dafios se producen cuando N 15.

Finalmente se hizo un estudio en edificios en la
zona altamente afectada, con respecto a la relacidén entre
N, profundidad de cimentacién y porcentaje de dafios, del
cual deducimos las siguientes recomendaciones:

- En cimentaciones cuya profundidad varia entre
0' y 15', las arenas que tengan N=14 en la base de la ci-
mentacién constituye un buen suelo para prevenir dafios por
asentamiento & por inclinacién durante un sismo.

- Para cimentaciones cuya profundidad varia en -
tre 15' y 25', los suelos deben tener N comprendido entre
14 y 28 para evitar dafios.

- Para cimentaciones cuya profundidad varia en -
tre 25' y 50', es recomendable que N tenga un valor minimo
de 28.

Estos resultados suministran datos para evaluar
una posible liquefaccién en otros lugares que tengan suelos
similares y se produzcan sismos parecidos al de Niigata.

C-1-2 ) Alaska ( Febrero 1964 )

Este sismo fué de magnitud 8.3 en la escala de
Mercalli modificada. La mayor concentracibén de dafios ocu-
rrié en regiones que tenfan suelos saturados muy poco co -
hesivos. Existe amplia evidencia de la liquefaccién de es-
tos materiales durante el sismo 1o cual causé cuantiosos
darfios.

Las condiciones de cimentacibén usuales en esas re-
giones consistian en pilotes hincados a través de arenas
saturadas y limos de densidad relativa media, N 25 6 N 20
De 60 muestras investigadas del drea severamente dafiada;
las 2/3 del material tenian dimensiones entre 0.0l a O.lmm.
Cu varfa entre 2 y 4. Las estructuras sobre gravas & gra-
vas con arena no sufrieron darios graves, debido a que estos
suelos no rednen las condiciones propicias para que se pro-
duzca la liquefaccidn.

C-1-3 ) cCconclusiones.
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De los estudios de los dos sismos anteriores se
pueden sacar algunas conclusiones, gque si bién no servi-
rén como patrdn absoluto para otros sismos similares, se
tendrd como guia para precaverse de estos fenémenos.

La liquefaccibdn ocurre en suelos poco cohesivos,
relativamente uniformes, teniendo un 10% del material va-
riando entre 0.01 a O0.25 mm. Yy Cu variando entre 2 Yy
10. Las pruebas del laboratorio demostraron la suscepti-
bilidad para la liquefaccibdn de estos suelos bajo condi -
ciones ciclicas de carga. Se demostrd ademds que los sue-
los uniformemente graduados entre los cuales el 50% de 1los
granos tienen dimensiones que varian entre 0.02 y 0.4 mm.
son més propensos a liquefactarse que los materiales finos
ygruesos.

Los suelos liquefactados en 1l0s dos sismos ante -
riores tenfan un valor de N menor que 25.

C-2 ) DEFORMACIONES Y CARACTERISTICAS RESISTENTES DE

LOS SUELOS BAJO CARGAS REPETIDAS.

Un elemento de suelo sometido a cargas experimenta
cambios en su estado de esfuerzos, este cambio involucra
variacién en la presién hidrost4tica y en el esfuerzo cor-
tante.

Skempton (1960) expresé las deformaciones volumétri-

cas correspondientes a estos esfuerzos en esta férmula:
12
' \ ' 5 0 ' \ 2
A:’.V:_C DO AD L2 +O 62 +'D[(AL\,—A(’Q)Z-P(Aéq—&éﬁi(ﬁég-ﬁé.) ] ( v-12 )

DN

AV _ _ CALwm 4+ DD Yocr ( v-13 )
A\

Donde
by 65y &3 Son los esfuerzos efectivos.
4~ Es el esfuerzo efectivo y es positivo en com-
presién.
Yocr E8 €l esfuerzo de corte octaédrico.
av Es el incremento de volumen y es positivo en
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expansién.

C DbDs el coeficiente de compresibilidad.

D Es el coeficiente de dilatancia y es positivo
en expansién.

En la prueba de compresién Triaxial se sustituye
6g= 43 que reemplazando en la expresién anterior nos dé la
siguiente ecmacidn.

BY- _c (0622062) 4+ DVT (A L\-a45) ( V-14))
v E}

En la prueba de compresidn isotrépica el segundo
término de la ecuacibén ¥-14 desaparece y C es funcién de
los esfuerzos impuestos, disminuyendo con el incremento de
los esfuerzos. La compresidén de la arena consta de parte
eldstica y plastica, de tal manera que cuando se descarga
queda un asentamiento residual; en el caso de que la carga
sea repetida la deformacidn compresiva aumentaria gradual -
mente con el nimero de veces que se repite la carga ( fi -
gura V-16 ), esto se debe a la acumulacibén de asentamientos
residuales.

Cuando la carga se aplica manteniendo el esfuerzo e-
fectivo constante, el primer término de la ecuacién V-14
desaparece. El coeficiente de dilatancia D depende de la
relacién de vacfos ( e ) y del esfuerzo impuesto, la rela-
cién de vacios en el cual no se producen cambios de volumen
durante el corte es llamado la relacién de vacios critica
( ecr ).

El valor de ecr disminuye en magnitud con el au -
mento de &4« ( figura V-17 ), esta figura nos muestra los
resultados de una prueba en arena donde permanecid constan-
te &m, desde que la arena probada es mis densa que ecr,
la expansién de volumen tuvo lugar cuando el esfuerzo de
corte aumenté, luego se descargdé recuperando su volumen ini-
cial; de tal manera que cuando la carga se repite en la mis-
ma magnitud el volumen no varia con el numero de ciclos de
carga, 1o cual significa que ecr. no es afectado por la
repeticibén de cargas.
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De 1o acotado anteriormente se desprende que la re-
peticién de cargas afecta de diferente manera a los valores
C D6my D Yocr de la ecuacibén V-14.

Cuando se :a&plica una carga axial manteniendo la pre-
sién de confinamiento constante, aumentan los esfuerzos e -
fectivos y de corte 1o cual estd ilustrado en la figura V-
18; desde que la arena probada posee una densidad mayor que
ecr., el segundo término de la ecuacibén V-14 es siempre +.
En la figura anterior se aprecia que en el primer nivel de
carga el especimen se contrae para esfuerzos menores que
2.7 Kgr./cm2
es mayor que el segundo bajo esos esfuerzos. La expansién

, porque el primer término de la ecuacién V-14

comienza cuando los esfuerzos alcangan este valor debido a
qQue la dilatancia producida por el corte sobrepasa la com-
presibén hidrostdtica. Cuando se descarga después de la car-

2 queda una deformacién residual +; las

ga méxima 6 Kgr./cm
continuas cargas y descargas hacen que el volumen tienda a
contraerse gradualmente debido a la acumulacidén de deforma-
ciones residuales por compresién.

Si 1la carga fué menor que 2.7 Kgr./cmg el volumen
se contraeria ain . en el primer ciclo de carga y tiende a
contraerse con el incremento de los ciclos de carga a pesar
de e Lecr..

Se ha entendido de los experimentos anteriores que
el comportamiento de las deformaciones de arenas sujetas a
cargas repetidas depende de e, nivel de esfuerzos, esfuer-
z0s normales impuestos, esfuerzos de corte y el nlmero de
cargas repetidas.

Puede ser conveniente tomar como condicidén que el vo-
lumen no cambie bajo la aplicacién de esfuerzos de corte 6
normales, esta condicidén estd expresada en funcién de e §
del ndimero de cargas aplicadas. Si se toma en funcidbn de e
se denomina ecr. el cual no solo depende de bmsiné tam -
bién de los esfuerzos incrementados D 4w 5 A Yocr y del nid-
mero de repeticién de cargas n.

QCr:‘c (b'W\,AéI"’" ,A’To¢~;,7‘() ( V-15 )
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Pambién se puede expresar en la rorma siguiente:

Ner =F (O , A6, A Xocqy, ) ( v-16 )
Cuando una arena saturada estd sometida a fuerzas
bajo condicidén de impermeabilidad ( no drenados ), la pre-

sién de poro tendrd la siguiente variacién:
DV =8 B O Toer (V"17)

En la prueba iriaxial se cumple 10 siguiente:

Au:Qéb-i—A(Aé‘—&és) (V—18)

Donde £ ¥y A son los coeficientes de la presién de
poro y estdn obviamente relacionados con las caracteristi-
cas deformacionales de la estructura de arena.

En las pruebas de consolidacién no drenados cuando
se aplica la carga axial manteniendo la presién de confina-
miento constante, cambia no solo los esfuerzos de corte de-
sarrollados siné también los esfuerzos efectivos 1o cual se
debe a la presién de poro ( ecuacibén V-18 ) posteriormente
tendrd lugar la contraccibén 6 expansién parcial del especi-
men de un volumen constante con el objeto de igualar la no
uniformidad en la densidad. Los efectos resultantes de estos
tres factores determinardn si la presibén de poro aumenta §
disminuye durante la carga. Sin embargo cuando se aplican
las cargas ciclicas, los 2 (iltimos factores que producen u-
na serie de contraccién y expansibn, siempre contribuyen al
aumento de la presién con el nimero de ciclos. Por lo tanto
la presién de poro producida durante la primera carga tende-
rd a un aumento en la direccién +, no tomando en cuenta que
si la presién en la primera carga fué + 6 -.

Si la presibén de poro aumenta hasta la presién de
confinamiento se produce una disminucién de esfuerzos norma-
les efectivos, perdiendo la arena su resistencia al cortan-
te produciéndose la liquefaccién.
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C-2-1 ) Pruebas triaxiales no drenadas.

a )- Se han realizado una serie de ensayos en arenas
de Niigata, todas estas pruebas fueron realizadas con una
contrapresién de 4 Kgr/cm2 por medio del aparato triaxial
N.G.I. Los especimenes fueron de 3.5 cm. de didmetro y 5
cm. de altura y para reducir la restriccién en el extremo
se colocd una membrana delgada y lubricada al fondo del
plato.

La figura V-19 muestra los resultados de estos
ensayos, en la cual estdn fijadas las principales varis
bles que inciden en el fenémeno de liquefaccidén, de esta
figura se deducen algunas consideraciones siguientes:

- En arena suelta la presién de arena positiva se
produce durante el primer ciclo de carga, aumentando con-
forme se incrementa el nimero de ciclos; se observa que
las deformaciones axiales aumentan con el incremento del
ciclo de cargas alcanzando en el ciclo 51 un 15%, en este
momento la presibén de poro estd cerca del 95% de la pre -
sién de confinamiento y la muestra estd pricticamente fa-
llada B liquefactada.

- En arena medianamente densa se apreeia que duran-
te la primera carga la presidén de poro es positiva, aumenta
para una pequeila diferencia de esfuerzos y disminuye para
una gran diferencia de esfuerzos hasta un valor negativo.
Un similar comportamiento de la presién de poro en el pri-
mer ciclo de carga aparece en menor grado en los siguientes
ciclos de carga. Se aprecia que el aumento de las deforma-
ciones axiales con el incremento en los ciclos de cargas
es mas lento que en arenas sueltas. En el ciclo 100 la de-
formacién alcanza 20% y el maximo valor de l& piresidén de
poro inducida alcanza el 55% de la presidn de confinamien-
to, en este instante la presién de poro todavia es negati-
va, 10 cual demuestra que la arena tiene alin resistencia de
corte.

- En arenas muy densas se produce una presién negati-
va aln en la primera carga; la presién de poro Yy las defor-
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maciones producidas por las cargas repetidas son pequeilas,
por lo tanto la disminucién de la resistencia al corte es
insignificante ain en el ciclo 200.

b ) Seed realizé ensayos no drenados en aparatos tri-
axiales y de corte simple, experimenté arenas de diversas
densidades bajo diferentes estuerzos. En las pruebas tri-
axiales la presién de confinamiento varid entre 1 y 3 Kgr/
cm2 y en la prueba de corte simple la presidn vertical a-
plicada varib entre 2 y 8 kgr/cmz, siendo la velocidad de
carga y descarga igual a 2 ciclos por segundo.

En estos experimentos se encontrd que el nimero
de ciclos de carga- requerido para que la presién de poro
iguale-a la presién de confinamiento, aumenta con el incre-
mento tanto en la densidad, como la presién de confinamien-
t0o y con una disminucibén en los esfuerzos de corte aplica-
dos.

considerando que las pruebas fueron realizadas ba-
jo una presién de confinamiento relativamente alta, el cri-
terio para la liquefaccibén deducido de las pruebas son pa-
ra depbsitos arenosos relativamente profundos.

Se ha demostrado que la liquefaccibén general co-
mienza desde la capa superior y se desarrolla hacia abajo.
Por lo tanto las arenas prdéximas a licuarse experimentan
acciones del sismo bajo una pequefia presibén de confinamien-
to, después de la deformacibn de la arena es ampliamente
influenciado por la presién de confinamiento.

¢ ) Bjerrum también sefialdé importantes caracteristicas
de la liquefacciédn de las arenas saturadas sueltas en base
a ensayos triaxiales no drenados.

Estos experimentos demostraron que se desarrolla
un alto valor de A ( coeficiente de la presibén de poro )
en arenas sueltas, incrementdndose la deformacién ain des-
pués que ocurre la falla.

C-3 ) ACCION DEL FLUJO DE AGUA HACIA ARRIBA
DURANTE UN SISMO
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La presién de poro puede variar ae acuerdo a las
onaas de compresidn que se trasmiten a través de las rocas
durante un sismo, si existe un estrato de arena suelta se
producird un cambio brusco en la presibén de poro, produ -
ciéndose el flujo de agua hacia arriba. Desde que la re-
lacién de vacios critica disminuye con el aumento de la
presién de confinamiento, las arenas bajo alta presidén de
confinamiento probablemente se contraen bajo carga, ain la
arena més densa se contraerd bajo alta presién de confina-
miento debido al aplastamiento de"l0s granos. Por lo tan-
to en las arenas y gravas en grandes profundidades se de -
sarrollarin instanténeamente grandes presiones cuando se
produce el sismo, produciéndose un flujo de agua hacia a -
rriba, a menos que se prevenga convenientemente por capas
impermeabilizantes. Este flujo de agua causa trastérnos
en los granos de arena a causa de la viscosidad del agua,
causando la reduccién de la presién efectiva, esto puede
causar la liquefaccién si el estrato superior tiene carac-
ter{sticas deformacionales desfavorables.

C~4 ) PFACTORES QUE INFLUYEN EN LA MAGNITUD DE DANOS
CUANDO T.AS ARENAS HAN SIDO TLIQUEFACTADAS

El grado de dafios causados por la liquefaccibn esté

influenciado principalmente por 3 factores:
a ) Duracibn de la ligquefaccién

Se ha demostrado que la duracién de la liquefacciédn
general es proporcional al espesor de la capa liquefactada,
al rango de la consolidacibén y es reciproco al coeficiente
de permeabilidad. El1 rango de consolidacién es considera-
ble cuando menor es la densidad del estrato y mayor la ace-
leracién de la vibracibn, esas consideraciones han sido ex-
traidas de las investigaciones sobre dafios en las estructu-
ras en Niigata. La menor permeabilidad reduce apreciable -
mente la duracidén de la liquefaccibén general, ya que este
tipo de liquefaccibén se produce desde la capa superior has-
té la inferior. Cuando ocurre la liquefaccibén local y e -
xiste un estrato permeable ( arena estable & grava ) des-
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cansando sobre la capa liquefactada 1la duracibén de la li-
quefaccidn cesard después del sismo.
b ) Resistencia a las grandes deformaciones 6 aparente
viscosidad de las arenas liquefactadas.
como ya se ha establecido en arenas medianas § den-
sas la resistencia a una gran deformacién cortante tiende
a aumentar debido al efecto de dilatancia 3 D. D. Barkan
demostrd que la viscosidad aparente de las arenas liquefac-
tadas disminuye con un aumento en la aceleracién de las
vibraciones.
¢ ) La topograffa del lugar.
Los deslizamientos debido a la liquefaccidén son ob-
viamente dependientes de la topografia del lugar.

C-5 ) CONCLUSIONES

El fendmeno de la liquefaccibén se s>resenta en dos
formas denominadas, liquefaccién general y local; la pri-
mera abarca desde la superficie hasta una cierta profundi-
dad y la segunda se limita a una zona ubicada a cierta pro-
fundidad.

El fenémeno de la liquefaccibén en general estd de-
finido ya sea por la condicidn en la cual el valor de la
presién de poro estd préximo & es igual de la presidén de
la sobrecarga total en una eapa de arena ( 6 de un suelo
poco cohesivo ) 6 cuando los esfuerzos efectivos de un
suelo desaparecen; esto trae como consecuencia la disminu-
cién de la resistencia al cortante a un valor minimo.

El fendmeno de la liquefaccibn es causado por el a-
umento de la presién de poro debido a la contraccién de la
arena y/o por el flujo de agua hacia arriba. Lo dicho an-
teriormente es expresado en términos de ecr. 6 de ncr.
Donde existe grandes depésitos de are:.. la liquefaccién
puede deberse a las 2 causas en la mayoria de los casos,
aunque en algunos lugares la dltima causa es suficiente
para que se produzca la liquefaccién.
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ESTUDIOS DE DINAMICA DE SUELOS EN LA CIUDAD DE
CHIMBOTE

El sismo del 31 de Mayo de 1970 fué de magnitud 7.8
en la escala de Mercalli modificada,afectando todo el nor-
te del pais principalmente al departamento de Ancash,de jan-
do como epilogo pérdidas cuantiosas tanto humanas como ma-
teriales que son ampliamente conocidas.

Estudios é investigaciones han demostrado estrechas
interrelaciones entre los daflos en las edificaciones y las
condiciones locales del suelo durante un sismo; por esta
razén se ha dado la debida importancia a los estudios de
suelos antes de erigir una estructura, para una mayor segu-
ridad inclusive ante la presencia de un sismo.

En este subcapitulo pretendemos en base a los riguro-
sos estudios realizados en la ciudad de Chimbote con las
Ultimas técnicas, dar ciertas recomendaciones en el disefio
de cimentaciones en esa ciudad.

El coeficiente de disefio de la fuerza sismica es prin-
cipalmente determinado por la actividad sismica y por las
condiciones del suelo. El coeficiente concerniente a la
actividad sismica puede ser determinado estadisticamente en
base a las actividades sismicas pasadas. El coeficiente
sismico para el disefio de edificios estd de acuerdo con la
finalidad que cumple y sus caracteristicas estructurales.
Para el estudio de las condiciones del suelo es necesario
la microzonificacién del drea determinada; un mapa de micro-
zonificacién se hace a base de un estudio geolégico, explo-
raciones precisas del suelo, observaciones de las microvi-
braciones y de sismos reales.

D-1 ) PRUEBAS DINAMICAS REALIZADAS EN CHIMBOTE.
a ) Observaciones de las microvibraciones.
La superficie del suelo consiste de capas blandas
en las partes superiores, capas densas a cierta profundidad
y debajo de esta capa hay una base rocosa.
En el instante de un sismo las ondas que vienen del
hipocentro aparecen en la superficie con un dngulo de inci-
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dencia casi de 90®, dependiendo la velocidad de la onda de
la dureza de las capas. En el estudio se consideré un mo-
delo de 2 capas que es el caso mas simple; asumiendo que
el estrato inferior es rigido entonces en el estrato supe-
rior se producird la vibracién natural.

Es reconocido que cada punto de un suelo tiene un
periodo predominante distinto y la teoria de la reflexién
miltiple es la que se encarga de explicar este fenémeno.

En la actualidad se utilizan varios métodos para ob-
tener el periodo predominante, siendo el método de las mi-
crovibraciones uno de ellos.

La microvibracién es un fendmeno vibratorio de la
superficie del suelo con una amplitud en micrones; se pro-
duce ain, sin una fuente de excitacidén inclusive es genera-
por carga de trifico, por esta razén los datos que se ob -
tienen no son muy claros, la frecuencia dominante varia
entre 1 y 10 hertz. para el registro de las microvibracio-
nes se requiere un equipo altamente sensitivo.

En base a registros de curvas de periodo predominan-
te, la ciudad ‘de Chimbote se ha dividido en 3 zonas:

- 7Zona Norte, donde el suelo es duro y denso, el
periodo predominante es aproximado a 0.1 seg.

- Zona Central, el suelo es un poco blando y el pe-
riodo predominante varia entre 0.2 y 0.3 seg.

- 2Zona Sur, en la cual no tiene un periodo predomi-
nante determinado debido a que las capas superficiales es-
tdn formados por diversos suelos.

b ) Observaciones de los after-shocks.

En primera aproximacién se puede decir que las es-
tructuras que tienen periodo corto han sufrido menores da-
flos debido a la vibracidén local, cuando ellas estén situa-
dos sobre suelos blandos que tienen un periodo predominan-
te corto. Ademds se ha observado que las capas del suelo
se comportan como un filtro para ondas sismicas de periodo
corto.

¢ ) Andlisis del movimiento de las ondas sismicas.
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como habiamos mencionado antes, cuando se produce el
sismo las ondas llegan perpendiculares a la superficie,
siendo la intensidad del sismo diferente en cada punto ob-
servado por lo cual se recurre a la teoria de reflexién
miltiple.

como la prueba de propagacibén no fué realizada, la
velocidad en cada capa puede ser obtenida por el procedi -
miento que se utiliza en Japon; en el cual la velocidad de
las ondas de desviacibén se calcula a partir de N median-
te la férmula V-19. Esto es factible en Chimbote debido
a que fueron realizados una serie de ensayos de penetracidn
standard, obteniéndose N en cada punto.

v. = 76 036

s ( m/seg ) (V=19 )

D~2 ) FENOMENOS OBSERVADOS DESPUES DEL SISMO.

- TLos asentamientos que han sufrido muchas estructuras
se han debido principalmente a la densificacién de las are-
nas pobremente graduadas 6 de limos arenosos blandos en es-
tado suelto; hay que mencionar que en algunos lugares los
asentamientos continuaron hasta después de 20 dias de ocu-
rrido el sismo.

- El1 fenbémeno de la liquefaccidén aparecidé en varios
lugares de esta ciudad; se han detectado emanaciones de a-
gua y arena, formacién de ampollas 6 criteres y hervideros
de agua y arena. Cuando la liquefaccién estd limitado a
una capa de varios metros de profundidad ( liquefaccidén lo-
cal ), se ha encontrado que los asentamientos de los edifi-
cios no son apreciables; en cambio si se produce la lique -
faccién total los asentamientos de las estructuras fueron de-
sastrosos.

- Surgencia de agua.- ain lLas arvenas Mm&s densas y las
gravas en grandes profundidades se comprimen debido a la
ruptura de los granos, dando origen al flujo ascendente del
agua.

- Sobre el punto de vista de dafios causados a las es-
tructuras, se ha encontrado que la principal causa de los
dafios en estructuras cimentadas sobre suelo duro es la
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fuerza del sismo aplicada a la superestructura y los daros
a estructuras sobre suelo blando es causado principalmente
por el asentamiento del edificio, producido por la compac-
tacién 6 liquefaccién de la arena suelta y no por la reso-
nancia dindmica de estructura y tierra.

D-3 ) DATOS DE LA MICROZONIFICACION SISMICA DE
CHIMBOTE
Basado en una serie de investigaciones ( ver D-1 )
la ciudad se ha dividido en 4 zonas. La figura K V=20 nos
muestra el estudio geoldégico de la zona y la figura V-21
muestra la microzonificacién de la ciudad.

a ) 2Zona I.- El suelo consiste de rocas 6 gravas den-
sas, el nivel de agua estd a una profundidad minima de 10
mts.. Esta zona no presenta la posibilidad de asentamien-
tos de estructuras ordinarias, ni hundimientos del terreno
durante un sismo; sin embargo la fuerza s{smica actuando
en esos edificios puede ser mayor que en otras zonas, des-
de el punto de vista de la interaccién suelo estructura.

con respecto al sismo se puede decir que en esta zo-
na no se han producido dafios por fallas del suelo; los da-
flos en construcciones se han debido a la fuerza sismica.

b ) Zona Il.- Es una area cubierta por arena suelta y
mediana de varios metros de espesor. Debajo de esta capa
hay una capa de arena densa 6 arena de formacidén compacta
cementada. En esta zona el nivel fredtico estd a 5 mts.
bajo la superficie. Asentamientos no apreciables son espe-
rados en esta zona para edificios residenciales ordinarios
( menos-de 2 pisos ) excepto sobre el borde externo de las
dunas de arena. Es recomendable que los edificios de més
de 2 pisos esten cimentados sobre pilotes hasta alcanzar
la arena densa. En ciertos casos también es recomendable
que el relleno de la arena sea compactado por medio de la
vibroflotacién.

c ) Zona III.- Esta zona estd compuesta principalmente

por un suelo arenoso cubierto por terreno agricola delgado
la cama de grava estd a una profundidad mayor de 10 mts. y
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el nivel de agua estd a unos metros de profundidad.

Hay una posibilidad de daiios de estructuras debido
a la liquefaccibén de arenas. La liquefaccién mencionada
generalmente estd limitada a una cierta profundidad.

Durante el sismo esta 4rea se caracterizbé por la-a-~
paricién de grietas con arena volcdnica, se destruyeron al-
gunos pozos de agua y se comprobd algunos indicios de la
liquefacciébn.

d ) zona IV.- Esta zona se caracteriza por la napa fred-
tica que estd cerca a la superficie del terreno, de aqui
que la mayor parte de esta zona estd cubierta por agua 6
por pantanos, la elevacién promedio de esta zona es de 5
mts. sobre el nivel del mar.

El suelo consiste principalmente de arena suelta con
una capa delgada de limo orgdnico.

El1 dafio de edificios es causado principalmente por
asentamientos, licuacién de arenas, flujo vertical de agua
y en menor grado por la fuerza sismica.

Los edificios en esta zona serdn cimentados por pi-
lotes hasta alcanzar un estrato resistente, 6 en su defec-
to mejorar el suelo compactdndolo por medio de la vibroflo-
tacién.
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FIGURA V-9
INFLUENCIA DE LAS VIBRACIONES SOBRE EL FACTOR
Nc DE LA CAPACIDAD DE CARGA DE TERZAGHY
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FIGURA V - 10

INFLUENCIA DE LAS VIBRACIONES SOBRE EL FACTOR
Ng DE LA CAPACIDAD DE CARGA DE TERZAGHY
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FIGURA V- 11
INFLUENCIA DE LAS VIBRACIONES SOBRE EL FACTOR

Ny DE LA CAPACIDAD DE CARGA DE TERZAGHY
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FIGURA V-14

RELACION ENTRE N Y PORCENTAJE DE DANOS EN ZAPATAS

.
Y00 L
80F
6 0F

4 OF
0

I 01D

°le

°lo ez

100

I OO

*lo

100}

154N<20

FIGURA V -15
RELACION ENTRE N Y PORCENTAJE DE DANOS EN PILOTES

IOOJ
N<15
80
60
40
2 04
oL
IITIWN™
°lo
100+ N<15
80-
6 0=
'l 0'| ——
w4 B
0 o =
1D 17

*l

1004 N <15
80~
6 0=
4 0- z
2 0- -
0 o

IT MY

152N <25

100 4
80-
6 0
¢ 0=
204

20eN<25 100

I TITO@

°lo
IOOJ 15<N«25
80
60

40 -
20 4 l -
0

TIOI WM IX

°le

ot N>25
80

60'
Lo
2 OF

I Oy

N=15

°le
100 —
8 0
60 -

6«0 -
20
-0 F

IITar w

N>2%

100 - N>25




£y "JSEhg}cmE:'

A I"'Ia{kgkm?}

FIGURA V -16

0.8 1

Av
V(I.)

a) Prueba Compresion lsotropica (arena NIIGATA)

®inicial =0-9°8

: 0.557
.f‘lnal“=

0 (VR 0.2

AV ()
Vv

b) A'm-constante

FIGURA V -17

£ -4yl kgl/em?)

—

| 2
€inicial=0.625 P
A efinal =0620
a5 1
2V (o)
Vv

¢) 53'C°“5 tante

FIGURA V- 18



kg/em?

’

Presion

&y

Poro & U

Defor macion Axial

Material D

R Al-b kg leT'I2

Q) Arena Suelta |03 | 0.26
Q@ Arena Mediana |05%| 077
(3 Arena Densa 1 0.83

n

"

L | 1 1

50 100 150 200

NS Repeticion(n)

FIGURA V-19

RELACION ENTRE DEFORMACION AXIAL PRESION DE PORO Y EL

N.

+0.2

.i.
=]

DE CICLOS DE CARGAS EN DIVERSOS ESTADOS DE LA ARENA

45‘1:: 0.1 h&k m?

4|_43=ﬂ

Arena Medianamente Densa

|
1 [ n

|
| | |_lwoo 150 200
"L"ui:""l"n E'v-lr-[d' -fﬂrnu
| Ii : LTI i m‘:T—r:r’l"r‘l'l'rrrﬂ'r1—Fﬁl-él]miN
L)ool bl dad) K il IL-LU.LLLJ kg = ¢
Pl T =

™ Arena Densa




S2U01dRIOJI2d e

Al
IT1
11

I
VNOZ

3108 NWIHD 30 VIIWSIS
NOIJDVOII4dINOZ-0dOIIH

0C-A V3N9OI4

1 . _




0dvJ3SIa T1TVNOIANTV
ONV11 viv8 VNOZ

S ON V.INVd

VN334V 30 SVNNQ

VAY1d 30 VNOZ

S3TVNOIANTVY SOLISO0d3ad

vJi0d 30 011S0d3d

z||O|O|Ofw|

013ns \4

3108WIHD 30 0219017039 VdVH

- A VHNOIS




(90)

VI - A ) RECOMENDACIONES PARA IA CIUDAD DE CHIMBOTE

a ) En primera aproximacién se puede decir que las estructu -
ras que tienen periodo corto sufrieron menores dafios debido a
las vibraciones locales, cuando ellas estdn situadas sobre sue-
lo blando que tiene periodo predominante largo, que cuando las
mismas estructuras estdn situadas en terreno duro que tiene pe-~
riodo predominante corto; en base de este criterio se puede re-
comendar la construccién de un tipo de estructura en un deter -
minado suelo al cual se le conoce su periodo predominante. La
ciudad de Chimbote se ha dividido en tres zonas en base al pe -
riodo predominante.

- 2Zona norte, en la cual el suelo es duro y denso, y su
periodo predominante es aproximadamente igual a 0.l seg.

= 2Zo0ona Central, en la cual el suelo es un poco blando y
su periodo predominante varia entre 0.2 y 0.3 seg.

- Zona sur, no tiene un periodo predominante determinado
debido a la diversificacién de suelos, pero es mayor que los
anteriores.

b ) Tomando como una aproximacién los estudios realizados en
V-B se podria trazar la variacién de N ( de los ensayos de pe-
netracién standard ) con la aceleracién de las vibraciones, es-
te grdfico aparece en la figura IV-l.

¢ ) En los estudios dindmicos de suelos en la ciudad de Chim-
bote se realizaron 18 perforaciones en toda la ciudad y sus a-
ledafios; cada perforacién fué hecha hasta alcanzar el lecho de
roca que aproximadamente se encuentra a 25 mts., se halld en
cada perforacién el nivel fredtico, densidad, tipos suelo,cada
cierta profundidad se realizaban ensayos de penetracién standard;
en la tabla VI-1 se dan a conocer algunos resultados de perfo-
raciones correspondientes a las 4 zonas que se ha dividido la
ciudad de acuerdo a su microzonificacién sismica.
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TABLA VI¥lL
UBICACION EN LA
Ne PERFORACION |ESPESOR (capa)(mts) | VALOR de N |y10p050NT FICACTON
1 25 50
base de roca 70
5 50. I
2 20 50
base de roca 70
6 32
4.23 37
3 6.22 55
8.55 70
base de roca 70 II

545 36
4.5 47
4 2.3 31
12.7 46
base de roca 70
6 24
6.5 50
5 2.5 13
10 50
base de roca 70
3.5 30

6 21.5 50 III
base de roca 70
9.5 37
4 38
7 5 38
6.5 50
base de roca 70
345 6
8 21.5 50

base de roca 70 IV
2 5
9 3 44
20 70
base de roca 70

NOTAS

- En las figuras V-21 estdn ubicadas las perforaciones.
- La densidad promedio del suelo varfa entre 2 y 2.2 ton/ms.
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d ) En base de estudios sobre dafios ocurridos en cimentacio-
nes por efecto de sismos, se deducen las siguientes recomen -
daciones:

- En cimentaciones cuya profundidad varia entre O y 4.5
m. las arenas que tengan N=14 en la base de la cimentacién cons-
tituye un buen suelo para prevenir los datfios que puede causar
un sismo.

- En cimentaciones cuya profundidad varia entre 4.5 m. y
7.5 m., 10s suelos deben tener el valor de N comprendido entre
14 y 28 para evitar daifios.

- Para cimentaciones cuya profundidad var{a entre 7.5 y
15 mts. es recomendable que el valor de N sea mayor que 28.

- La liquefaccibén ocurre en suelos no cohesivos relativa-
mente uniforme que tiene un 10% del material variando entre
0.01 a 0.25 mm. y Cu variando entre 2 y 10, ademd8 las pruebas
las pruebas de laboratorio demostraron la susceptibilidad para
la liquefaccibén de estos suelos bajo los efectos de cargas ci-
clicas. Se demostré ademds que los suelos uniformemente gradua-
dos en los que el 50% de los granos varian entre 0.02 y 0.4 mm.
son mds propensos a liquefactafse que los materiales finos y
gruesos. .

Fundéndose en la tabla VI-1l, en las recomendaciones ante-
riores, en la microzonificacién s{smica y en menor escala en
la figura VI-1l se puede tomar valores de la capacidad portan-
te de los suelos adecuados para que las estructuras que se e-
difiquen no sufran dafios, estos valores se tomardn en base al
valor m4s real de N.
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PROGRAMA A SEGUIR EN EL DISENO DE UNA CIMENTACIOW
TENIENDO EN CUENTA LA INFLUENCIA DEL SISMO.

Teniendo en consideracién que nuestro pais posee un al-
to grado de sismicidad, es necesario que en el disefio de u-
na cimentacién se tome algunas consideraciones adicionales
por efectos de un sismo. DPor lo tanto se requieren datos
necesarios del comportamiento del suelo sometido a las vibra-
ciones causadas por un sismo. A continuacién se enumeran
los pasos a seguir para conseguir los datos mencionados, los
cuales servirdn al Ingeniero Proyectista para disefiar una
buena cimentacibén considerando la influencia del sismo.

a4 ) Reconocimiento geolégico de la zona.
con la finalidad de determinar la formacidén del
suelo y subsuelo, esto se realiza a través de un reconoci -
miento de campo, en el caso que la zona fuera extensa, s¢
puede utilizar la aerofotografia desde el punto de vista
geoldgico.

b ) Perforaciones y pruebas de penetracién Standard.

El nimero de pozos de sondaje estd en funcién de
las condiciones del suelo y de la importancia de la obra.

Por medio de las perforaciones se obtienen mues -
tras alteradas é inalteradas del suelo, determindndose ade-
mds el nivel de la napa fredtica. Simultineamente se rea -
lizan los ensayos de penetracién standard cada cierta pro -
fundidad.

con estos datos de campo se realizan los ensayos
de laboratorio. A las muestras alteradas se le somete a
los siguientes ensayos standard, contenido de humedad, ana-
lisis granulométrico y limites de Atterberg; procediéndose
luego a identificarlos por medio del sistema unificado de
Casagrande. (Con las muestras inalteradas se realizan ensa-
yos de compresién, para obtener datos de la cohesidén, dngu-
lo de friccidén interno, etc. Es recomendable realizar prue-
bas de compresién triaxiales no drenadas con cargas repeti-
das para observar la variacidén de la presibén de poro, con
estos resultados se podria vislumbrar el peligro potencial
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de algunos suelos, especialmente las arenas sueltas satura-
das, para liquefactarse por efectos del sismo.

Luego se procede a determinar el perfil estrati -
gréfico del suelo con sus respectivas caracteristicas y con
el nivel fredtico.

¢ ) Estudio de las propiedades dindmicas de los suelos.

Los procedimientos mds conocidos son la técnica Ja-
ponesa de las microvibraciones y la soviética de la velocidad
de propagacién de las ondas.

La técnica Japonesa se basa en las observaciones de
After Shocks, estudios de' las microvibraciones en la superfi-
cie del suelo con lo que se obtiene el periodo predominante,
estudio geofisico de la velocidad de las ondas de corte y a-
ndlisis del movimiento de las ondas utilizando la teoria de
reflexién miltiple.

d ) Observaciones de dafios y estimacién del grado de
intensidad en la zona estudiada.

Por todos estos considerandos, se hace necesario
que se realicen microzonificaciones en zonas altamente sis-
micas 6 en su defecto se debe tener en consideracibén las mo-
dificaciones que se producen en las caracteristicas resisten-
tes del suelo durante un sismo para el éxito de una ciments-
cibén tanto en su seguridad como en su economia.



FIGURA VI -1
INFLUENCIA DE LAS VIBRACIONES SOBRE N EN ARENAS
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