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T E M i\ S T E C N l l~ O S 

CAP ACIDAU DE APOYO DE UN TERRENO 

PRELIMINARES 

Los problemas de cimentación son muchas veces resueltos al proyec­
tar en forma provisional, suponiendo que el terreno tiene unas condi­
ciones medias propias de la localidad, y que la capa firme está relativa­
mente próxima a la superficie, difiriendo su solución definitiva para el 
momento de iniciar las obras, 

Este modo de proceder tiene una justificación en el hecho de que 
son bastantes los edificios y construcciones que después de proyectados 
no llegan a realizarse, y por ello el propietario o la Entidad corres­
pondiente se resistirían a efectuar los gastos iniciales que suponen los 
sc.ndeos y pruebas, que aun siendo de poca magnitud en compar-ación 
con el coste del vaciado y cimentación, parecen importantes si n-0 se 
considera el ahorro y la trllilquilidad que puede suponer una cimenta· 
ción bien proyectada. 

Iniciada la obra, a la vista del terreno se decide generalmente el tipo 
cie fundación y su profundidad, 1uuchas veces por impresión subjetiva, 
fundada simplemente en el aspecto del terreno, juzgando por experien­
cia perso~al, atendiendo a las vagas indicaciones de las Normas o, a lo 
más, realizando pruebas in situ de valor más o menos dudoso y no siem­
pre fáciles de interpretar, pero sin llevar casi nunca el sondeo más abajo 
del · presunto plano de epoyo. 

Esta manera de proceder puede admitirse en pobfaciones cuyo sub­
sueio es conocido y tiene buenas condiciones como firme; pero, a pesar 
de todo, está expuesta a fallos. Unas veces no se aprovechan bien las 
cualidades del terreno y otras se le pide más de lo prudente. 

El acarreo de terrenos, sea natural o artificial, crea zonas en que 
e1 firme es profundo, bajo una gran capa de echadizo poco consolida­
do, y esto pone al Arquitecto ante la duda de bajar a buscar el estrato 
conocido como buen firme o cimentar en otra capa menos honda, que 
sin ser del relleno queda estabilizada por éste, a pesar de ofrecer en 
C!'&1diciones normales menos garantías. Otras veces, el crecimiento de 
la población lleva a utilizar como solares zonas del ensanche, cuyo 
subsuelo no es conocido y puede, quizá, ser malo desde el punto de vista 
de la cimentación (tal es, al parecer, el caso de Barcelona, según se des­
prende de la Memoria de Bassegoda Fenómenos _plásticos de los terrenos 
de fundación) (1), y el Arquitecto se ve ante un problema que no pue­
de resolver ya, basado sólo en su práctica profesional, 

Entonces, estos criterios subjetivos, basados en la experiencia per­
sonal, fallan, y sólo es posible encontrar la solución estudiando de modo 
más cientifico la naturaleza del terreno y obteniendo por ensayos de 
laboratorio sus características físicas y mecánicas, Como resumen, pnede, 
pues, establecerse que, en casos dudosos, ya sea por la naturaleza del te· 
rreno o por la importancia del edificio, para contar con las debidas ga­
rantías debe hacerse un reconocimiento del subsuelo para, a la vista de 
sus resultados, decidir la cimentación, estructura y sistema de con truc­
ción más adecuados al edificio que se proyecta. 

En el curso de este artículo haremos en primer lugar una critica de 
las reglas y pruebas usualmente empleadas al decidir el coeficiente de 
trabajo o capacidad de apoyo de un estrato del terreno, para exponer 
seguidamente en forma breve las orientaciones modernas sobre este 
tema en caso de cimentaciones directas. Finalmente llamaremos la aten-
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ción sobre algunos problemas legales que la repartición de presiones 
pfontea en fachadas y medianerías. 

!.-REGLAS Y PRUEBAS USUALMENTE ADOPTADAS PARA 
ESTilVIAR LA CAPAClDAD DE APOYO DE UN TERRENO 

A) BASADAS EN LA NATURALEZA. DEL TERRENO. 

Algunos Reglamentos y Ordenanzas de construcción dan tablas para 
la capacidad de apoyo o coeficiente de. trabajo de los distintos terre­
nos, comenzando por los echadizos, fangos, arenas, gravas, arcillas en 
distintos estados, hasta las rocas ( 5, 6), Tales cifras, de no referirse a es­
tratos de una determinada localidad, carecen de valor práctico, y sólo 
pueden da• una vaga idea de la resistencia relativa de los terrenos. 
f'allan dichas tablas al no tener en cuenta una serie de factores, tales 
como el grado de compacidad de las tierras, la profundidad del plano 
de apoyo con respecto a la superficie del terreno, la forma y dimen­
siones del cimiento, la compresibilidad de los estratos afectados por 
la fundación y su espesor. 

El Reglamento alemán (DIN. 1.054, de 1940) da indicaciones comple­
mentarias sobre alguno de estos puntos, tales como el ancho y la pro­
fundidad; pero sigue adoleciendo de imprecisión en la clasificación de 
los terrenos, Es aspiración natural de cuantos investigadores ee ocupan 
de estos problemas el llegar a establecer una clasificación de los terre­
nos que permita aproximadamente asignarles unas características previa 
identificación mediante ensayos sencillos en el terreno o sobre muestras 
n<, alteradas. Pero tal clasificación aun no está conseguida. 

B) PRUEBAS DE PERCUSIÓN O DE RECHAZO. 

Basada'!! en deducir la firmeza de un estrato por el sonido que produ­
ce al ser golpeado por un pisón o por las alteraciones en la superficie 
del agua en un cubo situado en la3 proximidades. Es una prueba cuya 
apreciación es sumamente subjetiva y muy imprecisa. Con un poco de 
imaginación podrían considerarse estas pruebas como la forma embrio­
naria de los modernos ensayos geofísicos (sismológicos y dinámicos) 
empleados no sólo en reconocimiento de firmes (5, 7, 8), sino en tra­
bajos de prospección de capas y filones, ensayos difíciles de interpretar 
y que, en general, no permiten por sí solos conocer el subsuelo. 

C) Pll1JEBAS DE CARGA. 

Conocida en el argot de la construcción con el nombre de prueba 
de la mesa. Consistente en cargar un área con pesos crecientes, hasta 
conseguir una deformación limite apreciable en el terreno. Se toma como 
c2.rga admisible una fracción de la carga limite unitaria alcanzada. 

Esta prueba se ha practicado mucho, con más o menos apreciación. 
En la forma más elemental se suele proceder constituyendo una plata­
forma apoyada en ~os o cuatro tacos de madera, sobre la cual se cargan 
pesos (por ejemplo, sacos terreros), En cuanto a los cedimientos, unos 
los aprecian por la huella marcada en el terreno después de la descar­
ga, mientra'!! otros los leen para cada escalón de carga sobre una escala 
lij .l al dado de apoyo. 
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TEM .~S TEC:l\!ICOS 

Esta manera de proceder no asegura bien el que In carga actúe siem­
p-e centrada sobre el apoyo, ni aprecia debidamente la magnitud de 
los a ientos. 

El en ayo puede perfeccionar e realizando la pre ion mediante un 
gato hidráulico (fig. 1), que actúa sobre un dado hormigonado directa-
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Terrl'no 

'Fig. 1.-Prueba de carga. 

mente sobre el terreno, que al adaptar e a é te evita el falseamiento de 
lectura de lo primeros a ientos. La reacción hacia arriba del gato se 
m•utraliza mediante el peso acumulado en una plataforma superior o 
dos laterales. La más perfecta de estas máquinas es la Wolfsholz (figu· 
ra 2), en la cnal se ejerce la carga utilizando una botella de aire com-

Conlra¡eso Conlri!fleso 

Vdlvula dt> 
reducción 

Fig. 2.-Máquina W ol/sholz para prueba en pro/undidad. 

primido, que, a través de una válvula de reducción, transmite su pre· 
sión al aceite, el cual actúa sobre el émbolo, transmitiéndose a í la 
fuerza a la placa de apoyo. Por medio de e ta máquina se pueden reali­
zar ensayos, inclu o en profundidad, en el agujero hecho por una son· 

da (5, 7, 8, 9). 
En todo ca o, el andamiaje de los flexímetros debe ser suficiente· 

mente rígido y e tar apoyado en puntos que no puedan ser influencia­
dos por la actuación de la carga. 

La carga se haee crecer escalonadamente leyendo los cedímientos que 
Sf' producen en el tran curso del tiempo, y no aumentándola ha ta que 
se haya e tahilizado la lectura de los flexímetros. También interesa efec· 
tuar descargas para comprobar qué parte del cedimiento es permanente 
y cuál elástica. Tras cada de carga se aumenta de nuevo la carga, so· 
brepa ando los valores alcanzados en la etapa anterior. 

Los re ultado se reúnen en una gráfica (fig. 3), en la que, además 
do! los ejes de cargas unitaria y cedímientos, necesarios para trazar la 
curva de deformación del terreno, se incluye un eje de tiempos, que 
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permite con los anteriores represenlllr 111 variac1on de cargas y asientos 
con el tiempo. En la curva de deformación sólo se representan los 
nlores finales de la carga y cedimiento en cada escalón. 
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Fig. 3.-Curva de cedimientos. 

Dos son los puntos más importantes en e ta curva: el A, límite de 
proporcionalidad, y el B, correspondiente a la carga de rotura ªa , que 
provoca la fluencia general del terreno que rodea la placa de carga. La 
carga admisible debería deducirse dividiendo a B por un coeficiente de 
seguridad, como en tantos otro problemas de la resistencia de materiales. 

Sin embargo, este en ayo, que puede dar una idea comparativa- de 
la firmeza de la capa de terreno, no permite deducir tan fácilmente la 
capacidad de apoyo para una cierta cimentación, por las siguientes ra· 
zcnes: 

a) En primer lugar, por realizarse la prueba en superficie, no tiene 
en cuenta el aumento de ;resi tencia que experimenta el e trato cuando 
se halla a- una cierta profundidad de la uperficie del terreno, di mi· 
nuida la posibilidad de deslizamientos por el peso de las tierras situadas 
por encima. 
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Fig. 4.-lnfluencia sobre los cedimientos de la forma 
y amplitud del área de carga. 

b) También influyen sobre los cedímientos y en la carga límite de 
rotura por de lizamiento general ªB la nmplitud y forma de la uperficie 
del cimiento. En pequeñas amplitudes se produce un fenómeno parecido 
al que se origina •:n la hinca de un pilote : el terreno se desplaza lateral· 



mente bajo presiones unitarias pequeña . A medida que aumenta la super· 
ficie, sin alteración de la pre ión unitaria, los cedimientos di minuyen, 
alcanzando un minimo, que depende de la presión y de las dimensiones 
del dado de apoyo, como mue tran los adjuntos gráficos (fig. 4), re ultado 
dt: experiencias realizada por Press, así como las efectuadas en el Labo· 
ratorio de Freiberg, 2). Por último, en ellos se ve también que si las di· 
men iones del cimiento siguen creciendo, sin sufrir variación la carga 
unitaria, comienzan de nuevo a crecer los cedimientos, debido ahora a 
que el bulbo de presiones afecta cada vez a capas más hondas (fig. 5), por 
}., que se suman los acortamientos de estratos hasta una mayor profun· 
didad. 

w 
éslrl!lo 
/Jlmda 

Ciinien/iJ Grupo de C1inienlos 

Fig. 5.-Bulbos de presúmes. 

e) Por esta misma causa pueden además resultar afectadas capas hlan· 
das, que quizá no sean capaces, sin finir, de soportar las presiones que 
a ellas Qegan. 

d) Por el contrario, al aumentar las dimensiones del área cargada, 
sin alteración de la presión unitaria, aunque aumentan los valores del 
cedimiento por compresibilidad, disminuye el peligro de deslizamiento 
general. 

e) En terrenos arcillosos, saturados de humedad, la presión es ini· 
cialmente resistida por el agua, que poco a poco va saliendo de los poros 
transmitiendo paulatinamente los esfuerzos a la parte sólida. Los cedi­
mientos se desarrollan muy lentamente en esta clase de terrenos, debido 
al tiempo que el agua sobrante tarde en ser eliminada, y, en general, se 
cree haber llegado al cedimiento final, cuando sólo está iniciada la de· 
formación, con lo que la prueba de carga, abarcando un volumen rela· 
tivamente importante de terreno, da resultados falsos, por no haber hecho 
fo carga con la lentitud necesaria. 

II.-ORIENTACIONES MODERNAS EN EL ESTUDIO 
DE LOS SUELOS 

El desarrollo de la Mecánica del suelo, y la posibilidad de manejar en 
laboratorio muestras inalteradas del terreno, es decir, muestras que con· 
st:rvan sensiblemente su estructura, v-0lumen, contenido en agua, etcéte· 
ra. ha cambiado la orientación de los ensayos a efectuar para llegar al 
conocimiento de los terrenos. 

Cualquier problema de e tructuras, tien~ dos a pecto esenciales: Uno 
el de llegar a conocer la di tribución de esfuerzos en las di5tintas piezas 
o elementos que la integran. Otro, el de conocer las características de los 
materiales a emplear, con el fin de dimensionar las secciones para que 
puedan reshtir los esfuerzo que las solicitan. En el e tudio de la" cimen· 
tación han de considerarse también ambos aspectos. 

Cuando nos enfrentamos con los problemas del terreno como base 
para una cimentación, el suelo e considera como un cuerpo tridimensio­
nal, semiindefinido, limitado como única superficie exterior, por el plano 
de apoyo, sobre el que a{:túan como fuerzas de superficie la carga trans· 
mitida por el cimiento, y el pe o de las tierras situadas por encima del 
plano de apoyo hasta la superficie verdadera del terreno, y como fuerza 
de masa el peso propio. 

El método empleado para determinar las tensiones que en un cuerpo 
asJ se producen, se basa en conocer cómo se reparten en el terr.eno una 
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carga aislada, vertical, y una horizontal. Problemas resueltos con exac· 
titad por Bon sine q para carga vertical, en la hipótesis de que el terreno 
e' elá tico, llegando si se supone é te incompre ible, a una di tribución 
radial a partir del punto de aplicación de la carga, y extendida la solo· 
c.ión posteriormente por Frohlich a condiciones más generales, que com· 
prenden como caso particular el segundo de Boussioesq, suponiendo que 
SI" conserva la di tribucíón radial ( 4, 7). 

Cualquier otro ca o de carga puede e tndiarse a partir de las solucio· 
nes de Bou ioesq y Frohlich, procediendo por integración exacta -0 
aproximada, es decir sustituyendo las verdaderas fuerzas por un sistema 
de cargas aisladas equivalente. Y a í Steinbrenner ha dado la solución de 
las tensiones para superficie rectangular y faja uniformemente cargadas, 
construyendo los corre pondientes ábacos ( 4, 7), y más recientemente 
Newmark ha ideado otros ábacos muy ingeniosos, que resuelven análogo 
problema de la obtención de tcnsione& verticales y horizontales, bajo un 
edificio de forma cualquiera, o grupo de cimientos cargado uniformemente 
en la hipótesis de suelo elá tico (3). Y aun, ábaco análogos a los de 
Newmark pueden con truirse partiendo de la solución más general de 
Frohlich. 

El conocimiento suficientemente aproximado del estado de tensiones 
en un punto cualquiera hajo un cimiento o grupo de zapatas es, pues, 
posible, y sobre este tema daremos quizá detalles en otro artículo. 

Conociendo las ten iones sobre cualquier capa del terreno, será po· 
sible comprobar su estabilidad, y éste es el criterio actual, no limitarse 
a estudiar la capa firme, sino conocer también las tensiones en capas más 
débiles, que pueda haber eventualmente a más profundidad, como sucede 
con frecuencia en valles de rio , y en las -0rillas de lagos y mares, donde, 
bajo capas de arena y grava, se encuentran a veces bancos blandos de 
arcilla. 

Es preciso, pues, efectuar sondeos y conocer las características físicas 
y, sobre todo, mecánicas de aquellas capas del suelo bajo el plano de 
apoyo que pueden experimentar alteraciones en su estado de tensión. 

Los métodos actuales se basan en efectuar uno -0 varios pozos de son· 
deo y extraer muestras de las distintas capas, muestras que para ciertos 
ensayos deben ser inalteradas. Sobre estas muestras se determinan las 
constantes físicas, y se realizan ensayos mecánicos hasta rotura en com­
presión simple, cortadura, compresión triple, " incluso tracción simple, 
solicitaciones todas con estados de tensión homogéneos y bien conocidos, 
cou el fin de determinar la curva de resistencia intrínseca y módulo elás· 
tico, que definen las características de resistencia y deformación del te· 
rreno. 

Procederemos pues en forma análoga a la que se emplea cuando que· 
ramos conocer el comportamiento de cualquier material de construcción, 
a cuyo fin son fundamentales el conocimiento del límite elástico, carga 
de rotura y módulo elástico, o medida de la deformación. 

De igual modo tendremos aquí tres crit;irios para decidir la carga ad­
misible sobre el terren<J, que son el elástico, el de rotura por desliza· 
miento general, y el de la deformación o asient<J, que sucesivamente ire· 
rnos considerando. Todos ellos importantes y que han de tenerse presen· 
tes para fijar debidamente el coeficiente de trabajo del terreno (2). 

CR1TEa10 ELÁsT1co: FóRMULA DE Faouucu. 

Tipos ideales de terrenos. 

Sí se intenta clasificar los terrenos en sólo dos tipos ideales, se hace 
preciso distinguir lo3 arenosos o incoher'!ntes y los arcillosos o coheren­
tes. Se admite en la Mecánica· del suelo que los primeros son aquellos 
com:tituídos por granos sueltos, cuyo tama1ío -0sci1a entre 2 y 0,05 mili· 
metros. El tamaño relativamente grande de los granos impide que entre 
ellos se desarrollen fuerzas de cohe5ión, y por tanto, no son capaces de 
conservar la forma que se imprima a la masa. Sólo saturados de agua 
adquieren una ligera cohesión, debid:i a las ten iones capilares. 

Los segundos tienen una gran proporción de granos o escamilla más 
finas, de 0,05 mm. e incluso de 0,002 mm., escamillas que se traban, Y 
entre las cuale llegan a desarrollarse esfuerzos de cohesión, que permí· 
ten que las muestras cortadas del terreno conserven su forma y resistan 
incluso esfuerzos de compresión y tracción simple . 

Condición general de plasticidad en terrenos arenosos. 

C-Omenzaremos -Ocupándonos de los terrenos del primer tipo. Un te· 
rreno arenoso, e~ decir constituido por granos sueltos, sin cohesión, no 
es capaz de re:;istir tracciones, ~oporta bien las compresiones, y en cuanto 
a los esfuerzos tangenciales también los re iete por rozamiento, es decir, 
con tal de que estén asociados a esfuerzos de compresión de intensidad 
suficiente. 
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Para concretar, imaginemos una masa areno a sometida a Cuerzae (fi­
gura 6). Consideremos un punto M en su interior, y demos idealmente 
nna sección por un plano que pase por M. En el punto M. a través de 

Fig. 6.-Condición límite de equilibrio en el interior de 
una masa arenosa. 

este plano, se desarrollan esfuerzos de compres1on y tangenciales resis­
tidos por rozamiento. Estos últimos son tales que su valor unitario 't es 
a lo más proporcional a la pre ión a ejercida 

En esta condición. el bigno = corresponde al caso límite en que se 
inicia el deslizamiento, y 11 es el coeficiente de rozamiento, que puede 
expresarse en función del ángulo de rozamiento 

y aquella condición ha de verificarse para todo plano que pase por M. 
Necesitamos expresar dicha condición en forma más concreta, en función 

de las tensiones principales en M. y para ello hemos de recurrir al Dia­
gr;:ma de Mohr. 

El estado de tensiones exi tente en un elemento de volumen del terre­
no queda, igual que en los cuerpos sólidos, determinado por sus tres 
tensiones principales a1 0 2 a,. Ahora bien, como en un montón de granos 
s11eltos, sólo pueden desarrollarse compresiones, en lo que sigue consi­
deraremos éstas como positivas. El estado de tensión alrededor de M 
puede representarse en el Diagrama a 't de Mohr dibujando las tres cir· 
cunferencias corre pondientes sobr<' a, a., a, a, y a, a,. (lig. 7). Las dis­
tintas tensiones alrededor de M correspondientes a diversas orientacio­
n~• del plano sección, vienen determinadas por vectores con origen en O, 
y cuyo extremo es cada uno de los puntos P, comprendidos en el trián­
gnlo curvilineo punteado, 

tensión OP, componentes (a 't ). 

La relación de 't a a da el ángulo o quil la tensión forma con la 
normal a su sección 

tgo=~ 
a 

Como este ángulo o no puede ser mayor que el de rozamiento se com· 
prende que la totalidad de los círculos principales de Mohr en cualquier 
estado limite de equilibrio de una masa de granos sueltos, debe ser a lo 

más tangente a las rectas OA
1 

y OA
1 

que forman el ángulo de rozamien· 
to p con el eje Oa, constituyendo ambas rectas la llamada curva de re­
sistencia intrínseca de las arenas. 

Para una masa de tierras en reposo, la totalidad de los círculos prin­
cipales correspondievtes a sus diferentes puntos deben quedar en el in­
terior del ángulo A, O A, siendo tangente a ambos lados un círculo prin· 
cipa] en el estado limite entre reposo y movimiento. 

Busquemos ahora en un punto la orientación de los planos de más 
probable deslizamiento. No son éstos como en un principio pudiera pa-

Fig. 7,-Planos de deslizamiento y curva de resistencia intrínseca de las arenas. 

(Fig. 7 a) (Flg. 7 b) 

o 

o 
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recer lo· de maximo esfuerzo tangencial, sino los correspondientes a 
lo& puntos A, y A, , en los cuales 

i: 
-=tgp 
a 

Las orientaciones de las dos secciones corre!pondientes a estos plano! se 
deducen de los versores que, trazados por el Polo, pasan por A, y A, , 
Estos forn'tan con la compresión dominante (fig. 7 b) el ángulo 7t/4 + p/2 
(mitad del central correspondiente), mientras el correspondiente plano de 
deslizamiento forma el ángulo complementario rc/4 - p/2. (fig. 7 a). El 
otro plano de deslizamiento es simétrico. En resumen, puede decirse : 
En toda masa de tierras pueden llegar a existir dos familias de superficies 
de deslizamiento, que quedan definida! por ser tangentes en cada punto 
a los planos de deslizamiento. Ambas superficies se cortan en cada pun· 
to según la dirección de la compresión principal media, forman entre si 
el ángulo r./2 - p y están dispuesta! simétricamente con respecto a la 
compresión dominante, formando con ésta ángulos r./4 - p/2. 

De Ja observación del Diagrama de Mohr (Fig. 7) se deduce, además 

CA, 
a, ª• 

CA, -
en la que sustituyendo 

2 ---= senp 
+ co ca a, ª• 
2 

se obtiene la condición necesaria para la iniciación de movimientos plás· 
ticos o de deslizamiento en las arenas 

ª1 - ª• 
01 

+ 
01 

=sen p 

que es llamada condición general de plasticUlad de Rankine, que puede 

aplicarse a la investigaci~n de los limites del equilibrio elástico en una 
masa de arenas bajo cualquier solicitadón. 

GarQa en /aja p Car9a lineal p 
Fig. 8.-Carga e1' faja y 

carga lineal. 

,_ 
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Para buscar la condición de que el terreno bajo una zapata trabaje 

elásticamente, sin fluir en ningún punto, es suficiente considerar el 
tipo de carga denominado en faja (Fig. 8), que corre ponde al ca o de la 
cimentación de un muro indefinido. Como caso limite consideraremos la 
carga lineal. Ambos ca os los e tudiaremos en. uperficie y a profundidad, 
considerando, desde luego, el peso propio del terreno. Empezaremos por 
la carga lineal, que es caso más elemental. El e tado de deformación es 
pfono, y las tensiones más características pueden conocerse estudiando 
una rebanada de espesor unidad. No obtendremos las fórmulas de la 
distribución de tensiones, que pueden verse en los tratados de Elasti· 
ddad (10). 

Para las tensiones producidas por el peso propio del terreno, admi­
tiremos la distribución hidrostática 

a, = ª• = a, = l s 

siendo T el peso especifico aparente del terreno, y z la profundidad del 
punto considerado. 

Carga lineal.-El estado de tensión en una rebanada, prescindiendo 
por el momento del peso propio, es simple, y la distribución de esfuer· 
zos radial, partiendo del punto de aplicación de la carga. Una• familia 
dr. isostáticas está constituida por los radios que parten de O, y la otra, 
por circunfer~ncias de centro en O (fig. 9). La magnitud de las tensio· 
ne• puede representarse mediante las isobara$, o lineas de igual presión, 
y la manera de propagarse las presiones puede comprenderse mediante 
la representación de a,. a!f y 't..,y en un conjunto de secciones vertí· 
cales y horizontales. 

Si es p la carga por unidad de longitud [jj = P f.e) (Fig. 10), las ten­
siones principales, máxima y minima, según el plano de la rebanada 
son (lQ): 

a, = 2 P cosa 
r. r 

ª•=o 

Existe otra tensión principal, a
2 

de com· 
presión, intermedia entre las anteriores 
y que, por tanto, carece de interés. 

Fig. 10.-Ejes. Superponiendo a esta solicitación la 
compresión liidrostática originada por 

el peso propio, se obtienen los valore& finales : 

a, = 
2 p cos a + l'' cos a 
re r 

ª• =-= l r cos a 

y sustituyendo éstos en la condición de Rankine 

k=senp p = ang. rozto. 

Fig. 9.-lsostáticas, isobaras y propagación de tensiones de una carga lineal. 

6". 

lsosllltús. lso6aras. PropB9ac1on o'e lensiones. 
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se obtendrá la ecuac1on de la frontera inicial entre el campo elá tico 
y el de los puntos que sufrirían de lizamientos plá ticos, por no cumplir­
S<! en ellos la condición de equilibrio de ma as arenosas. 

2 p cos a = 2 k ( p cosa + l r cos a) 
1t,. 1t ,. 

Despejando r' y simplificando 

r'=l-kk _p_ 
1t l 

•!; decir r = Const. 

Esta frontera es un cilindro circular cuyo eje es la propia linea de 
eituación de la carga (Fig. 11). 

.. 

Fig. 11.-Zona plwtica de 
la carga lineal. 

Si la carga actúa a la profundidad t, las tensiones totales, a profun­
didad t + z, superposición de las originada-s por la carga lineal y la 
presión hidrostática debida al peso propio del terreno, son 

a, 
2 p cos a + l (t + r COS a) 
it ,. 

a, = l (t + r co5 a) 

L•• ecuación de la frontera inicial que limita el campo elástico de aquél 
cuyas tensiones no son compatibles con las propiedades de las arenas, se 
deducirá como antes, sustituyendo dichas tensiones en la condición de 
Rankine, 

t p 1-k 
r' + cosa r - ~ · -k- = o 

A medida que aumenta la profundidad t se reducen las dimensiones 
del campo plástico, pero éste no llega a desaparecer totalmente. 

Carga uniforme en /aja.-Para carga uniforme local p por unidad de 
área, actuando en superficie (Fig. 12), si se prescinde de las fuerzas de 
masa, la Teoría de Elasticidad (10) da las tensiones siguientes: 

a, = ~ [a, - a, + sen ( a, - a, ] 

a, = ~ [a, - a, - sen ( a, - a, ) J 
que si ee considera que a, - a, es preci amente el ángulo 2 e con el que 

éjes. !sos/álicas /so/Jaras 

Fig. 12.-Carga uni/ orme en faja. 
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se ve la faja de de el punto e, permite introducirlo en dichas fórmulas 
simplificándolas. i además superponemos la compresión hidro tática que 
suponemos origina el peso propio del terreno, se obtendrán las siguientes 
tensiones finales, en un punto a profundidad z: 

a, = ..P_ (2 e + sen 2 e) + l z 
T. 

a, = ..P_ (2 e - sen 2 e) + l s 
" 

Sustituyendo estas tensiones en la condición de plasticidad de Ran· 
kine, se obtiene, como siempre, la ecuación de la superficie frontera ini· 
cial entre el campo elástico y la zona cuyo equilibrio sin desplazamien· 
tl's es imposible 

~ sen 2 e= k. (..P... 2 e + T s) 
1. 1t 

dti la cual e despeja 

8 = _p_ ( sen 2 e _ 2e) 
1q k 

A cada valor del parámetro e corresponde una circunferencia que con· 
tiene los puntos desde los cuales se ve el segmento AB bajo el ángulo 
2 e (arco capaz de 2e). Para un valor dado de la presión unitaria P co· 
rresponde un punto de la frontera a profundidad z sobre cada circunfe. 
rencia correspondiente a un valor de 2 e. Derivando la ecuación de z 
respecto a e se deduce que, para todas las curvas, el máximo z • corres· 
ponde a 

cos 2 e .. = sen r 
o sea it 

2e .. = 2 -r 

por lo que los máximos de las distintas fronteras, correspondientes a dis· 
tintos valores de p, están todos sobre el arco capaz del ángulo p trazado 
sobre AB, arco cuyo radio esr. = b/cos p (Fig. 13). El valor de z .. se oh· 
tiene llevando a la ecuación el valor 2e .. = rc/2 - p 

Pueden determinarse también las abci as x
0 

de las curvas frontera en 
la superficie del terreno, pero por brevedad omitimos tales cálculos. 

Si la carga actúa a una pro/ undidad t, las tensiones principales má· 
xima y mínima, en un punto a profundidad t + z, son : 

a, =..P... (2 e + sen 2 e) + T (t + s) 
it 

ª• = ..P_ (2 e - sen 2 e) + T (t + s) 
1C 

Fig. 13.· -Zonas plásticas de una carga superficial en 
faja de amplitud 2b = 100 cm., para di3tintos valores 

de la presión p. 



y las curvas frontera de los campo' elástico y plástico iniciales, son : 

z = _p_ Í sen 2 e - 2 e) - t 
.: T \ k 

La ahcisa en el origen de todas las curvas frontera, es siempre b, y la 
7t 

ordenada máxima z .. corre ponde para todas, como antes, a 2&., = 2 - p 

(Fig. 14), con lo qne los máximos de z 

se producen como en el caso anterior, cualquiera qne sea el valor de p 

en los pontos del arco capaz de p trazado sobre el segmento AB. 
Es interesante en este momento destacar una observación común a los 

cuatro casos considerados. Al producirse deslizamientos en la masa del 
terreno, dejará de comportarse éste como elá tico, y evidentemente se 
producirá una redistribución de las tensiones, concentrándose éstas bajo 
la carga, con la con iguiente alteración en la forma de las superficies fron­
tera. Por eso hemos destacado repetidamente, que éstas corresponden al 
instante inicial. Ahora bien, el e tudio de e ta alteración tiene para nues­
tros fines poco interés, ya que el móvil de nuestro estudio . es el de bus­
car la condición necesaria para que no lleguen a producirse zonas de des­
lizamiento bajo un cimiento, y por ello, más que la forma verdadera de 
dichas zonas, lo que interesa es conocer las condiciones, para que éstas 
no lleguen a existir, y para ello es 11uficiente que no se produzcan la11 
iniciales. 

RESU tEN DE RESULTADOS ; CARGA MARGINAL CRÍTICA DE fBoHLICH. 

Con lo expuesto queda concluído el estudio de los campos plásticos 
iniciales, que bajo una carga unüorme, lineal y en faja, se producen, 
tl!Ilto cuando é tas actúan en superficie, como si ejercen · su acción en 
profundidad. Naturalmente, no es posible transmitir al terreno una íuer· 
za aislada propiamente dicha, y tal problema sólo ha sido estudiado como 
caso limite. La carga ha de repartirse en una zona que resulte soportable 
para el terreno. Según el criterio elástico, que estamos ahora conside­
rando, no ha de tran mitir el cimiento al terreno una carga que pueda 
llegar a producir fluencias, ni siquiera locales. Reunamos en una figura 
la~ distintas zonas plásticas ya marcadas en las figuras 11, 13 y 14, para 
tratar de observar su evolución, tanto en superficie como en profundidad 

.1 E ,\\ .\ S T E t: ~ 1 t: O S 

f--100 cm.--j 
1 

f=.ZOOt'm. JJ=4:r.• 
J'= 1.$00 A'9/m.' 

1 

1 

1 

l 
1 

Fig. 14.-Zonas plásticas de una carga profunda en faja 
de amplitud 2b 100 cm., para distintos valores de la 

presión p. 

ul ensancharse la superficie de contacto, supuesto que la carga a traus· 
mitir es en todas la misma_. Del examen de las distintas fases se deduce 
que las zonas plásticas se reducen al di minuir la presión unitaria. 

Sin embargo, la zona plástica no se anula nunca totalmente si la 
carga actúa en superficie, en cambio, sí llega a desaparecer cuando se 
hace descender el plano de apoyo. Para cada profundidad existe una 
carga crítica límite, para que no se produzca la fluencia, cuyo valor se 

Fig. 15.-Evolución d6 las zonas plásticas iniciales dn superficie y a profundidad, a medida que se reduce la presión unitaria por ensan· 
chamiento del cimiento: Carga crítica de Frohlich. 

i 

r.l y 
p;;:: :io.ooo/(g 

·.: :-: 

t= o y t = :<,oom. 
P= 4Sº //= 1.sooK!ifn.3 . 

· ·~·· 

Z111 =~ 
o · j( r t · 
rr:r - :ff' 

col p-{ z -f} : 
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Compr_esión 
rn1mma 

e V 

e= Cohesión 

cr 
cr. 

(Oominanle) 

~ : Ang. de rozamiento 

Fig. 16,-Planos de deslizamiento r curva de resistencia intrínseca en terrenos coherentes. 

deduce anulando la ordenada má.xima z .. de la curva frontera y despe· 
jaudo p en la ecuación que resulta. En los terrenos incoherentes, que 
venimos considerando, para cimentación a profundidad t 

1t 1 
p .. = ---------. t 

cot p- (; - p) 

Esta carga límite deducida por Frohlich es proporcional a la profun· 
djdad t. El coeficiente de proporcionalidad depende del peso específico 
aparente 1 del terreno situado sobre el plano de apoyo y del ángulo de 
rozamiento p del terreno bajo el cimiento_, 

Sobre este valor crítico de la carga dice Frohlich ( 4) : «Esta condi· 
ción es válida indepenruentemente de la anchura de la faja 2b. Fué obte· 
nida en el supuesto del problema plano; pero puesto que se refiere a 
aquel momento del fenómeno para el cual la zona plástica puede ser con­
siderada como infinitamente pequeña, vale tanto para superficie cargada 
circular como en faja, y es indepenruente del diámetro de la misma; por 
tanto, puede utilizarse para superficies cargadas, tanto elípticas como rec­
tangulares. El cálculo conduce a esta misma ecuación, aunque se suponga 
que la carga obtenida sólo existe en los !>ordes, creciendo o decreciendo 
hacia adentro .. Por esto hemos llamado a p,. carga crítica en los bordes.» 

La carga marginal crítica en terrenos coherentes. 

Los terrenos coherentes pueden incluso resistir esfuerzos de tracc1on. 
La curva de resistencia intrínseca se admite generalmente que está en 
ellos constituida también por dos rectas que forman con el eje de las a 
el ángulo p de rozamiento, pero tales rectas no pasan por el origen (fi. 
gura 16). Su ordenada en el origen c se denomina cohesión y en unión 
con el ángulo de rozamiento interno p define la condición de eqnilibrio 
en masas coherentes. 

't<:c+atgp 

La abcisa del vértice V se deduce en función de c y p, y vale e . cot p. 
La condición para que no existan deslizamientos será que todos los 

círculos de Mohr sean interiores al ángulo A, V A 1 En el estado limite 
entre reposo y movínriento diclias circunferencias serán tangentes a estos 
lados en puntos tales como los A, y A1 • Observando el Diagrama de 
Mohr correspondiente al estado límite, se deduce que la orientación de 

lo! planos de deslizamiento es independiente de la cohesión y depende 
sólo del ángulo de rozamiento interno, por lo cual, igual que en las 
arenas se cortan dichos planos según el eje de la compresión media, son 
simétricos respecto de lit clominante y forman entre sí el ángulo'lt:/2 - p. 

Fácilmente se generaliza la condición de plasticidad a la9 arcillas. Del 
Diagrama de Mohr se deduce : 

CA, :aa ª• 
CA 2 
CV = senp=k y como 

a, + ª• cv 
2 +e. cot p 

sustituyendo, obtendremos 

a, 2 ª• = k (o, ~o • + e . cot p) 

que es denominada condición general de plasticidad de Mohr, que ha de 
aplicarse a terrenos coherentes. También es de aplicación en arcillas sa· 
toradas de humedad, pero entonces sólo es admisible si la puesta en 
carga es lenta. 

Sustituyendo las tensiones principales obtenidas en los casos anterio· 
re~ en la condición de Mohr en vez de en la de Rankine se obtienen las 
curva5 fronteras para tierras coherentes_. Anulando la ordenada z .. se oh· 
tiene la carga marginal critica de IFrohlicli para suelos coherentes 

1 Pm - '1 . (-+ c.<ot ') L cot p- ( +- p) 1 · 

d·! la que al anular la cohesión (c = o) se obtiene la carga critica en 
arenas ya conocida. La cohesión tiene sobre el valor crítico de la carga 
margínal de un cimiento el mismo efecto que un íncremento en la pro­
fundidad 

A t.= e. cot p 
1 

Una cimentación en superficie, sia zona de fluencia, que no es posible 
sobre arena, puede lograrse en terrenos coherentes, ya que cimentar en 
superficie sobre tal clase de terreno equivale a efectuarlo a profundi· 
dad At, sobre una aren11 que tenga igual ángulo de rozamiento. 

.(Continuará.) 
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