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Capitulo I 

Generalidades sobre 
el Esfuerzo Cortante 



.. 
I. GEHERALIDADES SOBRE RESISTENCIA AL 

ESFUERZO CORTANTE. 

I.1 Antecedentes. 

El problema de la determinaci6n al esfuerzo-

cortante de los suelos puede decirse que constituye uno de 

los puntos fundamentales de toda la Mecánica de suelos. En 

efecto, una valoraci6n correcta de este concepto constitu-

ye un paso previo imprescindible para intentar, con espe ~ 

ranzas de ~xito, cualquier aplicaci6n de la Mecánica de Sue 

los al análisis de la estabilidad de las obras civiles. 

Empero, debe hacerse notar que, quizá como -

ningün otro, este cap!tulo de la especialidad refleja las

incertidumbres y encrucijadas científicas del momento. Gr~ 

cias sobre todo a Cou·lomb, la Mecánica c!e Suelos tradicio-

nal hab!a cre!do resolver el trascendental problema en for 

ma satisfactoria; durante años, basándose en ideas sin du-

da más precisas que en otras anteriores, el ingeniero va -

lu6 la resistencia al esfuerzo cortante y construy6 obras-

de tierra con una tranquilidad que hoy se antoja exagerada. 

Una vez que, en épocas modernas y aprovechando desarrollos 

paralelos de la Teor!a de la Plasticidad, se revisaron las 

ideas tradicionales sobre la resistencia de los suelos, se 

vi6 qun aquellas podrlan ser muy dificilmantc sostenidas;-

de hecho, se hizo indispensable ab;indonarlas. Sin embargo, 
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la tecnología o investigación actuales no han sido capaces 

aún de sustituir el cuerpo de doctrina, sistematizado y 

completo del que antes se disponía, por otro análogo y a -

carde con las nuevas ideas; en lo que se refiere al probl~ 

ma de la resistencia al esfuerzo cortante, la Mec§nica de

suelas est§ en una etapa de transición: la investigación -

moderna se ha mostrado iconoclasta con lo antiguo y, por -

otra parte, aún no le ha sido posible elaborar una doctri

na completa y sistemática. Esta es una razón por la que -

aún hoy en muchos laboratorios de ingeniería de suelos se

trabaj a en estos terrenos, como si los últimos años no hu

biesen transcurrido. 

El primer trabajo en que seriamente trató. de 

explicarse la génesis de la resistencia de los suelos es -

debido al conocido físico e ingeniero francés C.A. Coulolnb 

(1776). La primera idea de Coulomb consistió en atribuir a 

la fricción entre las partículas del suelo la resistencia

al corte del mismo y en extender a este orden de fenómenos 

las leyes que sigue la fricción entre cuerpos, segan la M~ 

c§nica elemental. 

Es sabido que si un cuerpo (Fig. I-la) sobre el 

cual actúa una fuerza normal P,ha de deslizar sobre unas~ 

porficie rugosa, se encuentra que la fuerza~F, n~cesaria -

para ello, resulta ser proporcional a P, teniéndose: 
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F= }J p 

donde P.• recibe el nombre de coeficiente de fricci6n entre

las superficies en contacto. 

Coulomb admiti6 que, en primer lugar, los --

suelos fallan por esfuerzo cortante a lo largo de planos -

de deslizamiento y que, escencialmente, el mismo mecanismo 

de fricci6n arriba mencionado rige la resistencia al es --

fuerzo cortante de, por lo menos, ciertos tipos de suelos. 

Dada una masa de suelo y un plano potencial de falla de la 

misma AA' (fig. I-lb) el esfuerzo cortante máximo suscepti 

ble de equilibrio y, por lo tanto, la resistencia al es --

fuerzo cortante del suelo por unidad de área en ese plano, 

es proporcional al valor de (j'", presi6n normal en el plano-

AA', teniéndose: 

F = s = 1: max = <J tan l<J 
T 

Autom~ticamente nace así una ley de resiste~ 

cia, según la cual la falla se produce cuando el esfuerzo-

cortante actuante,~, alcanza un valor, s, tal qué 

S : Q'" tan ~1 (I-1) 

La constante d0 proporc".!ion.JliiJ~1c1 t~ntcc S y(j, 

tc1n ~. fue definida por Coulnr\!J <:>n t6rm1noi1 rk• un ángulo -
- - -- -

cil cuai él 1L:im6 ":ingulo- d<' tr1ccH\n intern.1" y In defii1U'i 
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como una constante del material. 

De la ecuación (I-1) se deduce que la resis

tencia al esfuerzo cortante de los suelos que la obedezcan 

debe ser nula para G" = o. Basta tener en una mano entrea

bierta Y. una muestra de arena seca y suelta (por ejemplo,

arena de play.a), en la cual obviamente puede considerarse

<f = O, para darse cuenta, al ver deslizar entre los dedos

ª la arena que ese material es de los que para G" = O presa!!. 

tan una S = O. Por otra parte, Coulor.ib pudo observar que, 

en otros materiales, tales como por ejemplo un fragmento -

de arcilla;·e1 sencillo experimento anterior conduce a o -

tras conclusiones; en efecto, es un hecho que la arcilla -

no deslizaría entre los dedos, de modo que ese material -

exhibe resistencia al esfuerzo cortante aOn en condiciones 

en que el esfuerzo normal exterior es nulo. A los materia

les de este Ultimo tipo, Coulomb les asignó arbitrariamen

te otra fuente de resistencia al corte, a la cual llam6 -

"cohesión" y consideró también una constante de los mate -

riales, Es mas, Coulomb observó que en arcillns francas, -

la resistencia parecía SE'r independientL- de ~ua lquier pro

ai6n normal exterior actuante sobre ellas y, por lo tanto

ún dicl1os materiales parccta existir s6lo cohosi6n, campo~ 

t511dusc en dcfinitiv~ como si en ellos P = O~ La ley de -

rcsistcr1cia de estos suelos ser5: 

( I-2) 
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En general, segGn Coulomb, los suelos prese~ 

tan características mixtas entre las antes enumeradas; es

decir, presentan, a la vez "cohesi6n" y "fricci6n interna" 

por lo que puede asignárseles una ley de resistencia que -

sea una combinaci6n de las ecuaciones (I-1) y (I-2). Esta

ecuaci6n, tradicionalmente conocida en Mecánica de Suelos

con el nombre de Ley de Coulomb podría escribirse: 

s = c + <J tan ¡¡!l (I-3) 

As1, las ecuaciones (I-1) y (I-2) pueden ver 

se como casos particulares de una ley más general. Un sue

lo cuya resistencia al esfuerzo cortante pueda representar 

se por una ecuaci6n del tipo (I-1) se ha llamado tradicio

nalmente "suelo puramente friccionante", así como un suelo 

que satisfaga la ley (I-2) ha recibido el nombre de purame~ 

te "cohesivo". 

Estos tl\rminos aGn son usados er. la actuali

dad por muchos ingenieros, aunque el significado íntimo de 

las expresiones se haya modificado considerablemente, res

pecto al pensamiento original de Coulomb. 

La ccuaci6n (I-3) fue usada por más de un si 

glo y sirvi6 de base para la elaboraci6n de teorías de pr~ 

si6n de tierra, capacidad de carga y métodos de análisis.~ 

de la estabilidad de terraplenes y presas de tierra. 
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No obstante, los ingenieros con ciertas dotes 

de observación empezaron a notar las fuertes discrepancias

que existían entre la realidad y lo que alguno de ellos 11~ 

gó a denominar teorías de "libros de texto". En 1925 Terza

ghi estableció, con base en serias investigaciones experi -

mentales, comenzadas alrededor de 1920, que en las ecuacio

nes (I-2) y (I-3) la presión normal total debería sustituiE 

se por la presión intergranular, de modo que la presión que 

se admite controla los fenómenos de resistencia al esfuerzo 

cortante, o sea la presión efectiva, no es la total, sino -

la intergranular. Actualmente es comGn considerar los térm! 

nos intergranular y efectiva como sinónimos al ser aplica -

dos a presiones. La ecuación (I-3) se modificó así para to

mar la forma: 

s c + ((j'-u n) tan !ll (I-4) 

En donde, como es usual, Un representa la pr~ 

sión neutral en el agua. La modificación de Terzaghi tornó -

en cuenta, por primera vez la trascendental influencia del

aqua contenida en el suelo. Pronto se descubrió que el va -

lor de Un, depende no sólo de las condiciones de la carga,

sino tambi6n y en forma muy notable, de la velocidad de a -

plicación de ella, lo <¡uc corHlUJO a distinguir el valor de

l~ resistencia "lonta" de la "rlpida"; m&s adelant~ habr~ -

ocasión de extender estas ideas. 
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Posteriormente, Hvorslev hizo notar que el -

valor de la "cohesi6n" de las arcillas saturadas no era --

una constante, sino que resultaba ser func16n de su conte

nido de agua. Por lo tanto, la ecuaci6n (I-31 debe eser! -

birse ahora: 

s = f (w) + ( Ci- Un) Tan !11 

Es interesante hacer notar que la contribu -

ci6n de Hvorslev destruy6 de una vez por todas, la idea, -

en s1 insostenible, de que e fuese una constante del mate-

ria l. 

La ley (I-5) es lineal en un diagrama Cí - S 

para todo valor de (J . Las ideas más recientes sobre el -

tema_, aplicadas a suelos compresibles, hac-:>;i necesario es-

tablecer una distinc16n entre las arcillas normalmente co~ 

solidadas, para las que la ley lineal parece seguir siendo 

satisfactoria, con la ordenada en el origen nula (c=o) y -

las preconsolidadas, en las que la ley lineal ha tenido --

que ser sustituida por otra m5s complicada. 

I.2 Prueba Directa de la Resistencia al 
Esfuerzo Cortante. 

Durante muchos aftos, la prueba directa de r! 

sistencia al esfuerzo cortante fue pr~cticamente la Onica-

usada para la determlnaci6n de la resistencia de los sue -

los: hoy, aan cuando conserva intcrOs pr~ctico debido a su 
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simplicidad, ha sido sustituida en buena parte por las pru~ 

bas de compresifü1 t:daxiaL: 

efec.'-

tuar la pr;J~~a ~~ pi~~~nt~<. ~n ·la <f{~~,;~~'.2. 

-•;;~i~p:ra~o consta de.dbs marcos, uno Üjo y-

otro m6vil; que contienen a >la-iDues~r~ dei 'suelo. 

. . 

Dos piedras porosas, una superior y otra in-

ferior, proporcionan drenaje libre a muestras··saturadas, -

cuando se desee y se sustituyen simplémente por placas de

confinamiento, al probar muestras secas. 

La parte m6vil tiene un aditamento al cual -

es posible aplicar una fuerza rasante, que provoca la fa -

lla del esp~cimen a lo largo de un plano que, por la cons-

trucclón del aparato, resulta bien definido. Sobre la cara 

superior del conjunto se aplican cargas que proporcionan -

una presi6n normal en el plano de falla, (j", graduable a vo 

luntad. La deforrnaci6n de la muestra es medida con extens~ 

metros, tanto en dirección horizontal como en vertical - -

(Fig. 1-)). 

Es sabido que cuando un material falla on --

una prueba de resistencia su curva esfuerzo-deformación, s~ 

rá semejante a alguno de los dos arquetipos que aparecen -

en la rtg. 1.4. 
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La curva llena de (a), es representativa de

materiales llamados de "falla frágil", y se caracteriza PO!. 

que despulís de llegar el esfuerzo a un máximo bien defini

do (resistencia) desciende rápidamente, al aumentar la de

formaci6n. La curva (b) corresponde a materiales de "falla 

plástica", en los que la falla se produce a un esfuerzo que 

se sostiene aunque la deformación aumente; la falla no es

tá bien definida, habiendo en realidad lo que suele denom! 

narse un flujo del material, bajo esfuerzo constante. 

Uno de los inconvenientes más importantes de 

la prueba de resistencia al esfuerzo cortante directa, es

que su uso debe restringirse a los suelos de falla plásti

ca, debiendo no efectuarse en suelos frágiles, pues la CU!. 

va esfuerzo-deformaci6n obtenida para listas, resulta despl~ 

zada hacia valores menores del esfuerzo respecto a la que 

se obtendr1a con pruebas más adecuadas, proporcionando, -

por lo tanto, valores menores de la resistencia (curva di~ 

continua de la Fig. 4-a). El hecho puede explicarse como s! 

gue: Cuando se inicia el movimiento del marco m6vil, la -

defor1.1aci6n tangencial en 1.:i superficie de f~lL1 i\'3 1 no -

as uniforme, sino que e::isten concentraciones de deforma -

ci6n en las zonas pr6ximas a A' y B', que son menores en -

i1l centro de la muestra. A estas Jifcrontes deformaciones 

<'orrcAponden diferentes <!r.:fuprzos en un materL1l frágil, y

l'\l<ltHlo las zonas A' y 13' alc..incen la deformaci6n y el es -
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fuerzo de falla, en el centro de la muestra obrarán esfue! 

zas mucho menores: al proseguir la deformaci6n la falla pr~ 

gresa hacia el centro de la muestra y las zonas extremas,

ya falladas, estarán trabajando a un esfuerzo mucho menor

que el de falla (falla progresiva). El extens6metro hori -

zontal mide lo que podr!a considerarse la deformaci6n me

dia de la superficie de falla, Y as1 la resistencia medida 

en la prueba, en el momento en que la falla se presente en 

un suelo frágil, es un promedio C.G los esfuerzos actuantes 

que no representa la máxima resistencia, sino que es menoL 

Esto no sucede en los suelos de falla plástica, pues una -

vez alcanzada la falla en todos los puntos de la secci6n -

critica los esfuerzos son iguales, independientemente de -

cualquier concentraci6n de la deformaci6n tangencial; en -

este caso el esfuerzo promedio representa el máximo de fa

lla. 

El grado en que el mecanismo de falla progr~ 

siva afecta los resultados de una prueba, está te6ricamen

te representado por la diferencia de esfuerzos de los pun

tos 1 y 2 de la Fig. I-4.a. 

Esta diferencia depende de varios factores de 

los que el más importante es la diferencia que, a su vez,

oxista entre la resistencia máxima (punto 2) y lo que sue

le denominarse resistencia Oltima del material (punto 3).-
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, 
As!, cuando al efectuarse una prueba se encuentre que la -

diferencia entre la resistencia máxima y Gltima sobre la -

curva real obtenida en el laboratorio sea grande respecto-

al valor de la resistencia máxima, podrá pensarse que, en-

ese suelo, el mecanismo de falla progresiva fue de impar -

tancia, y por lo tanto la resistencia obtenida será muy ca!}_ 

servadora respecto a la real. 

En la práctica, sobre todo en el análisis --

que se refiera a cuestiones de estabilidad, es conveniente 

disting~ir entre la falla en puntos aislados y la falla --

del conjunto de la masa de suelo. En teorfa de estructuras, 

cuando se usa un criterio "elástico" de diseño, es norma -

calcular ~los distintos elementos de modo que en ning!in pu_!! 

to de ellos se sobrepase el esfuerzo de falla. En Mecánica 

de Suelos suele seguirse otro criterio, por otra parte, --

también ampliamente usado en la teorfa de las estructuras, 

seg!in el cual no es objetable que ciertas zonas de la masa 

hayan sobrepasado su resistencia elástica y estén en esta

do plástico confinado, siempre y cuando el conjunto esté -

en razonables condiciones de seguridad. 

Se sigue que la prueba de que se está trata_!! 

do, Cinicamente puede usarse en suelos de falla plástica, -

como son las arcillas blandas y las arenas sueltas. En ar-

cillas r1gidas y arenas compactas, la prueba conduce a re• 
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sultados por lo general demasiado conservadores. 

Otro inconveniente que suele citarse para la 

prueba, es el hecho de que el área de la secci6n cr!tica e.!!. 

tá, en realidad, variando durante la aplicaci6n de la fue~ 

za tangencial, lo cual conducir!a a efectuar corre-cciones, 

que normalmente no suelen hacerse. 

I.3 Prueba de Compresi6n Triaxial en 
Suelos Friccionantes. 

Las pruebas de compresi6n triaxial que se u-

tilizan para determinar la resistencia al esfuerzo cortan-

te de los suelos, son las mismas tanto para suelos fricci2 

nantes que para suelos cohesivos o mezclas de los dos-. 

Las pruebas de compresi6n triaxial, -te6rica -

mente son pruebas en que se podr!an variar a voluntad las-

presiones actuantes en tres direcciones ortogonales sobre-

un esp~cimen de suelo, efectuando mediciones sobre sus ca-

racter1sticas mecánicas en forma completa. En realidad y -

buscando sencillez en su realizaci6n, en las pruebas que -

hoy se efectGan, los esfuerzos en dos direcciones son igua-

les. Los espec!menes son usualmente cil1ndricos y están s~ 

jetos a presiones laterales de un !!guido, generalmente 

agua, del cual se protegen con una membrana impermeable. -

Para lograr el debido confinamiento, la rnunstra se coloca-

en el interior de una c:\mara ciUndrica y hermt;tica, de l!;! 
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cita, con bases metfilicas {Fig. I-5) . En las bases de las 

muestras se colocan piedras porosas, cuya comunicación con 

una bureta exterior puede establecerse a voluntad con seg-

mentas de tubo plástico {tubo Sarán). El agua de la cámara 

puede adquirir cualquier presión deseada por la acción de-

un compresor comunicado con ella. La carga axial se trans-

mite al espécimen por medio de un vástago que atraviesa la 

base superior de la cámara. 

Hoy las pruebas triaxiales pueden clasificaE 

se en dos grandes grupos: Pruebas de compres.ión y de. exte,!2 

si6n. 

Las de compres:l.6n son aqu~iJ.~~,~~las que la 

dimensión original a~ial del esp!!lci~~n~dfsmfn~ye,· y las de 

extensión; aquellas en las que dicha dimen's:l.ón sé hace au

mentar durante la prueba. 

La resistencia al esfuerzo cortante, sobre -

todo en suelos "cohesivos", es variable y depende de di ver 

sos factores circunstanciales. Al tratar de reproducir en-

el laboratorio las condiciones a que el suelo estará suje-

to en la obra de que se trate, será necesario tomar en cue.!2 

ta cada uno de esos factores, tratando de reproducir las -

condiciones reales de ese caso particular. Por ello no es-

~asible pensar en una prueba Onica que refleje todas las -

posibilidades de la naturaleza. Parece que, en cada caso,-



14 

deber1a montarse una prueba especial que lo representará -

fielmente: sin embargo, es obvio que esto no es práctico,

dado el funcionamiento de un laboratorio coman. Lo que se

ha hecho es reproducir aquellas circunstancias m:i.s típicas 

e influyentes en algunas pruebas estandarizadas. Estas 

pruebas se refieren a comportamientos y circunstancias ex

tremas: sus resultados han de adaptarse al caso real, in -

terpretándolos con un criterio sano y teniendo siempre pr~ 

sente las normas de la experiencia. 

Las pruebas triaxiales suelen considerarse -

constituidas por dos etapas¡ la primera es aquella en que

se aplica a la muestra la presi6n de c:i.mara (\le J: durante 

ella puede o no permitirse el drenaje de la muestra, abrien 

do ó cerrando la vál v1'1 a de salida del agua a través de -

las piedras porosas (Fig.I-5). En la segunda etapa, ue carga 

propiamente dicha, la nucs~ra sq sujeta a esfuerzos cortan 

t<;?s, someti6ndola ¡¡ esfuerzos principales c¡ue ya no son i

guales entre sí: esto requiere variar la presión que comu

nica el vástago, de acuerdo con alguna de las lineas de ac 

ción ya mencionadas (pruebas de comprPsi6n o de extensión): 

esta scqunda ctapu puede también nor o no drenada, scqtin -

se maneje lu misma vtílvulu mencion<tda. En realidad, la al

tnrnativa en L1 spqundo etapa sólo St' proscnta si 1.1 prim.~ 

r.:1 elilpa do la pn1Pba fur. drflth.1ci~1, pu0s no t lf~~\C m:.tc~hn H0~ 

t ido permili r drenaje on la scqund.1 Cldp'1, dm;pul'ís dí.! 111¡ -
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haberlo permitido en la primera. 

La descripción de las pruebas se hace con be_ 

se. en la· más·. f.amiliaz:..1 ··que es la prueba de compresi6n. au -

mentando el esfuerzo axial poraplicaci6n de una carga a-' 

través del vástago. 

a) Prueba Lenta (Símbolo L). Prueba con 
Consolidaci6n y con Drenaje. 

La característica fundamental de la pru~ 

ba es que los esfuerzos aplicados al espécimen son efecti-

vos. Primeramente se sujeta al suelo a una presi6n hidros

tática ((Íc), teniendo abierta la válvula de comunicaci6n -

con la bureta y dejando transcurrir el tiempo necesario pe_ 

ra que haya completa consolidaci6n bajo la presi6n actuan-

te. Cuando el equilibrio estático interno se haya restabl~ 

cido, todas las fuerzas exteriores estarán actuando sobre-

la fase s6lida del suelo; es decir, producen efectos efec-

tivos, en tanto que los esfuerzos neutrales en el agua ca-

rresponden a la condici6n hidrostática. La muestra es lle-

vada a la falla a continuaci6n aplicando la carga axial en 

pequeños incrementos, cada uno de los cuales se mantiene -

el tiempo necesario para que la presión en el agua, en ex-

ceso de la hidrostática, se reduzca a cero. 

b) Prueba Rápida-Consolidada (S1mbolo Re). 
Prueba con Ccnsolidaci6n y sin Drenaje 

En este tipo ª" prueba, el esp6cimcn se-



16 

consolida primeramente bajo la presión hidrostática G"c, c~ 

mo en la primera etapa de la prueba lenta; asr, el esfuer

zo <íc llega a ser efectivo (~), actuando sobre la fases~ 

!ida del suelo. En seguida, la muestra es llevada a la fa-

lla por un rápido incremento de la carga axial, de manera

que no se permita cambio de volumen. El hecho escencial de 

este tipo de prueba es el no permitir ninguna consolida 

ci6n adicional durante el periodo de falla, de aplicaci6n

de la carga axial. Esto se logra fácilmente en una cámara

de compresi6n triaxial cerrando la válvula de salida de 

las piedras porosas a la bureta; una vez hecho €sto, el re 

quisito es cumplido independientemente de la velocidad de

aplicación de la carga axial; sin embargo, parece no exis-

tir duda de que esa velocidad influye en la resistencia 

del suelo, aOn con drenaje totalmente restringido. 

En la segunda etapa de una prueba rápida 

consolidada,podr1a pensarse que todo el esfuerzo desviador 

fuera tomado por el agua de los vactos del suelo en forma

de prcsi6n neutral: el lo no ocurre as! y se sabe quti parte 

de esa presión axial es tomada por la fase sólida del sue

lo, sin que, hasta la fecha, se hayan dilucidado por com -

pleto ni la distribución de esfuerzos, ni las razones que

la gobiernan. De hecho no hay ninguna raz6n en principio -

para que el esfuerzo desviador sna tntegramnntn tomado por 

el agua en forma de prosión neutral¡ si la muestra estuvie 
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se lateralmente confinada e.orno en el caso de una prueba de 

consolidación, si ocurrir!a esa distrib~ción' simple del es 

fuerzo vertical, pero en una prueba triaxialla-muestra de 

be deformarse lateralmente y, por lo tanto, su estructura-

torna esfuerzos cortantes desde un principio. 

e) Prueba Rápida (Símbolo R). Prueba sin 
Consolidación y sin Drenaje. 

En este tipo de prueb~ no se permite en-

ninguna etapa consolidación de la muestra. La válvula de -

comunicación entre el espécimen y la bureta permanece siem 

pre cerrada impidiendo el drenaje. En primer lugar se apl.!_ 

ca al espécimen una presión hidrostática y, de inmediato,-

se hace fallar al suelo con la aplicación rlpida de la ca E_ 

ga axial. Los esfuerzos efectivos en esta prueba no se co-

nacen bien, ni tampoco FU distribución en ningan momento,-

sna anterior o durante la arilicaci6n de la carga axial. 

En suelos 1'puramente friccionantes 11
, ta-

les como las arenas limpias, las pruebas de compresi6n - -

triaxial arriba mencionadas encuentran para su ejecución -

el inconveniente de orden prlctico do no poderse labrar un 

espécimen apropiado, por dcsmoron.:irse el matl!rial durante-

la opuraci6n; a~n si se traba]~ con muc~strafi alterada~ la-

<:as u.sundo la prucb.:1 al vacio. I.a C"nencia de l~l prueba con 
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siste en aplicar el esfuerzo lateral Cic por medio de un V!! 

cio que se comunica a una muestra de arena, previamente e!!_ 

vuelta en una membrana de hule; este vacio cumple también

la misi6n de proporcionar soporte a la arena impidiendo -

que se derrumbe'. 

Ei hecho de que la prueba al vacto haya

de ser efectuada en muestras alteradas secas no le resta -

mucho valor. prl'ictico· a sus conclusiones en lo que se refi~ 

re a las aplicaciones, por ejemplo a un an.'ilisis de estab! 

lidad de· un·.talud o de capacidad de carga de un estrato, -

pues las c~r•cter!sticas de esfuerzo-deformación y resis -

t~ncia de una arena natural pueden considerarse sensible -

mente iguales a las de una muestra alterada en la cual se

hayan reproducido las condiciones de comµacidad relativa -

del campo. Por otra parte la prueba da buena idea del com

portamiento mecánico de arenas saturadas, similar, según -

queda dicho, al de las secas, sicm¡Jre y cuando se les con-

sidere la presi6n efectiva como presi6n actuante. 

Sea con !a prueba al vac!o aqul mencion~ 

da o con otros tipos de pruebas especiales que no se disc~ 

ten, es posible realizar una investjqaci6n da las caracte

rlsticas de resistencia de las arenas a la compresión -

t riaxial. 

Por otra parto, efi de interés hacer no -
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tar que en cuanto la arena posea algo de cementación natu-

ral ya es posible someterla a pruebas triaxiales convenci2 

né les. 

I.4 Re.sistencia al Esfuerzo Cortante ·de los 
Suelos "Friccionantes". 

Se suelen considerar como suelos puramente -

friccionantes·, las arenas limpias, las gravas limpias y 

los enrocamientos (aunque estos a1timos caigan ·fuera de la 

categoría de los suelos definidos en forma tradicional) y-

las combinaciones de tales materiales. 

Los criterios que se describen a continua -

ción se. refi.eren a la prueba directa de esfuerzo cortante, 

por simplicidad y buscandocmayor claridad de exposici6n. 

La explicación de la resistencia al esfuerzo 

cortantP de los suelos f riccionantes parte de los mecanis-

mes de la fricción meclnica, presentados en la Fig. I-1, -

pero para una aplicación más estricta de esta ley a una m~ 

sa de partículas discretas, hBy que considerarlos actuando 

en los puntos de cont~cto. Cuanto mayores sean las partlc~ 

las menos ser~n los puntos de contacto, si todas las demls 

circunstancias prevalecen y, por lo tanto, mayores serln -

las concentracionee de presión en ellos. Anllogamente, los 

puntos de contacto aumentan con la mejor dislribucil'.>n gra-

11ulom~trica. Las presiones en los pur1tos de cnnti1Cto co~ran 

lmportancia sí s0 relacionan con lrJ resistencia individual 
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de los granos del material, pues bajo aquellas, estos pue-

den llegar a deformarse o a romperse. 

-- .-.. -, ,'' 

'La- resistencia al esfuerzo cortante de- una -

masa de sllelo friccionante, depende de las 'srg~-ient-es ca -

racterísticas del propio material: 

Compacidad 

Forma de los granos 

Distribución granulom6trica 

Resistencia individual de las partículas 

Tamaño de las partículas 

Además de las características anteriores 

existen dos factores circunstanciales, dependientes de co-

mo se hace llegar el material a la falla, que ejercen tam-

bi6n gran influencia en la resistencia. Estos son los niv~ 

les de esfuerzo y el tipo de prueba que se haga en el lab~ 

riltorio. 

La Fig. r-6 muestra las gráficas esfuerzo-a~ 

formación obtenidas para tres muestras de la misma arena,-

una supuesta SU<' l ta, una compacta y una ccmentac1a (con un-

c<'m<'ntante natural obrando entre sus 9ranos) "º pruebas d!_ 

rPctas du (]Hfuerzo cortante hncl1dS ~(Jlicando er1 cada caso-

Lt m.í.sma pr-('.sión v0rtical: se nupon0 <¡ue S(' .1plican lo que 

pudieran cnnsiderarsP e!1fuct-znn de bajo nivul. 
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Puede observarse que en el caso de la arena

suelta, la gráfica esfuerzo-deformación es del tipo de fa

lla plástica, en la que al aumentar el esfuerzo, la defor

mación crece, tendiendo aquel a un valor limite que' se CD!! 

serva aunque la defo,rmaci6n siga creciendo hasi:a valores -

muy grandes.' 

En el caso de la arena compacta, el tipo de

falla corr,esponde al frágil; en ella, cuando el esfuerzo -

llega a un máximo, disminuye, si la deformación aumenta. -

El esfuerzo máximo en la arena compacta es mayor que en la 

arena suelta, pero al crecer la deformación, el valor Qlt! 

mo tiende a ser el mismo en los dos casos. 

Por Qltimo, en el caso de la arena cementada 

se observa un comportamiento frágil, con disminución rápi

da del esfuerzo a partir del valor máximo, al crecer la d~ 

formación. Al crecer la deformación se llega a valores fi

nales del esfuerzo an1iloqos a los de los dos casos anteri!?_ 

res. 

La deformabilidad es menor en la arena com -

p.1cta que en la suelta y en la comentada es la menor de --

las tras. 

En la arena suelta, puede afirmarse en t6rm! 

nos sencillos ,,~qua cuando tiend@ a ocurrir un desplazamie!! 

to a lo largo de un plano interno en la masa, las parttcu-
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las no se traban entre s!, ni se bloquean, por lo que la -

resistencia que se opone a la deformación es sólo fricción. 

En cambio,-: en· una arena compacta, la resistencia que se op!?_ 

ne a la deformación no sólo corresponde a fricción, sino -

también a todo ün conjunto de efectos debidos a la traba -

zón -de los granos entre s1, que se opone y bloquea toda ··

tendencia .al movimiento relativo entre ellos. 

En la arena suelta, la deformación por csfuc~ 

zo cortante produce un mejor acomodo de los granos, que se 

manifiesta por una disminución de volumen, el cual tiende

ª un valor constante, cuando el esfuerzo llega también a -

ser constaute. En la arena compacta, los granos que origi

nalmente estaban bien acomodados, han de moverse sobre sus 

vecinos y relativamente a ellos para que haya deforrnaci6n; 

esto produce estructuras más sueltas que la original y el

volumen de la arena crece. Este aumento de volumen conti -

núa aún despu6s de la resistencia m5xima y tiende a un va

lor constante cuando la resistencia ha al~anzado su valor

últirno, menor que el m5ximo. La relación de la resistencia 

mSxim~ 3 In resistencia Olt1ma, en la arena compacta es, 

r1S1 1 n,1ynt- que 1. 

Si la rPsi1;Lencia do las parltculns índividu~ 

les '~~baja, mant,~ni~ndose conBLtlntc, tndo!i los dcmfls fuc

torr~s, lu rclac16n anterior dint•linuye, CclJido u c¡uo r·l o -

fccto dP trab~'l.z6n (~S me;nos cf1cicnt:c pot ol m.-iyor yrado de 
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rotura de los granos. Similarmente, si la magnitud de los

osfuerzos aplicados sube, la relación de la resistencia -

máxima a Oltima baja, aunque ahora esta Oltima-será mayor, 

correspondiendo al máyor n~vel de esfuerzos. Esta _disminu

ción en la relación de resistencia es lo que produce que -

la l!nea de resistencia para una arena compacta sea una -

curva cóncava hacia abajo, de tal manera que al elevarse -

el nivel de esfuerzos, esta curva tiende hacia la línea -

recta de resistencia de la arena suelta. Esto ocurre cuan

do, debido al alto nivel de esfuerzos, el efecto de traba

zón entre las particulas es ineficiente por deformación y

principalmente por rotura de los granos al tratar de defo~ 

marse.-

La exposición anterior puede extenderse fá -

cilmente hacia los conceptos tamaño de las parttculas y -

distribución granulométrica, para llegar a la conclusión -

de que manteniendo todos los dem5s factores constantes, la 

relación de la resistencia máxima a Oltima decrece al au -

mentar el tamaño de las part1culas y decrece igualmente al 

empeorar la distribución granulométrica, os decir, al ser

ol material más uniforme en la dimensi6n do sus part1culas. 

Es obvio que cuando la compacidad disminuye

de muy compacta a hacia nuy suelta, en toda la gama posi -

~le en la naturaleza, el comportamiento do ln ley esfuerzo 
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deformación .será, en algOn grado, intermedio entre los de.!!_ 

critos arriba. para los extremos .• 

' Por Olt::Íiiio-; tambfé¡:; es fácÚ \;'~i:' que ma.nte -

niendo todos los de~á:s factores const:antes, ~~ deformabil! 

dad decrece y. la resistencia crece al. variar: la forma de -

los granos de _uria forma redonda· haci_a :u'~~,.f~:~- equidimen-' 

sional angulosa, 

Las razones por las que la-·resistencia var1a 

con el tipo de prueba no son ya tan obvjas y no se discut! 

rán con mayor detalle; baste decir que lo ·más importante es 

la trayectoria de esfuerzos seguida para llevar al material 

a la falla. 

En la Fig, I-7,aparecen las formas t1picas -

de las 11neas de resistencia de la arena suelta, compacta-

y cementada, obtenidas en prueba directa de esfuerzo cor -

tante y con bajos niveles de esfuerzo. 

Se observa que en el caso de la arena suelta 

la linea de resistencia es una recta que pasa por el ori -

gen como se mencionó previamente; por lo tanto, para estos 

suelos, la resistencia queda bien descrita con una ley; 

s ( I-6) 

Dondr 0
5 

es el ángulo de fricción interna de 

la arena en est,1do StH·Jto, qun puede Obtenerse en el !abo-

ratorio. 
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En el caso de la arena compacta, la curva de 

resistencia es c6ncava hacia abajo, como ya se discutió, -

pero para fines pr!icticos suele asimilars.e a una· recta, ¡.>or 

lo que .la ley de resistencia resulta ser: 

S = CI tan !2Sc (I-7) 

tural por la resistencia de los granos; por ello !2Sc > !2Ss' 

El valor de ~c decrece a mayores niveles de esfuerzos, a -

partir de la presión nula, En presiones muy altas !2Sc= !2Ss y 

el efecto de trabaz6n pr!icticamente no tiene relevancia en 

comparación con el de fricción mec!inica. Esto ocurro a es

fuerzos superiores a 30 o 40 Kg/cM2 en las arenas normales. 

Para el caso de la arena cementada, la ley -

práctica de resistencia será del tipo: 

S= C + Cl tan !2S (I-3) 

Ahora C y ~ son Onicamente parámetros de c!il 

culo, que var1an con el nivel de esfuerzos y con el inter-

vale de presiones considerado. 

Se ha estado considerando en todos los an1il! 

sis anteriores que la arena objeto del estudio ostl total-

mente seca. En el caso do arenas totalmente saturadas. el-
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comportamiento es absolutamente el mismo antes descrito y-

todas las f6rmulas son aplicables, sin más que hacer la 
' -. '' . . . 

consideraci6n ,dá.9uíL ahora. (f : G" -U es el· esfuerzo efcct.:!:_ 

vo a tomaí::en:cuenta~ 
:·:i ·.<''.:< 

· <, En' arenas htlrnedas existe un fen6meno seg(in -

el cual ~Wrie'r';t~ri· su volumen cuando se someten a un efecto-
-"-,---•-A·,-., •. ,-

vibratorio'¡' llegando a alcanzar relaciones de vac!os mayo-

res que la máxima correspondiente a un estado totalmente -

seco. Este fen6meno resulta ahora de fácil explicaci6n si-

se tiene en cuenta la resistencia comunicada a la masa de-

arena por las presiones intergranulares provocadas por el-

agua capilar. Una vibraci6n brusca hace que las part1culas 

de arena abandonen sus posiciones de equilibrio, tendiendo 

a ampliar el espacio que ocupan; la existencia de presio -

ncs capilares hace posible que las part1culas permanezcan-

en esas nuevas posiciones de equilibrio aparentemente ines 

table. En arenas secas eso no ocurre y las part!culas pasan 

de esas posiciones inestables intermedias a otras finales-

aOn más estables que las originales, produciéndose una com 

pactaci6n del conjunto. 

I.5 Criterios para la Determinaci6n Práctica 
de la Resistencia al l:Sr~Cé1rtante 
ªS- los Suelos. 

Cuando el inrJr:-niert• ncr.r>Hl.ta conc¡cor con vis 

tao a la obtencí.6n de datos p.:ir.1 u11 diseño en la práct.icn, 
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las caracter!sticas esfuerzo-determinación y resistencia -

de un suelo dado, recurre_ por lo general a las pruebas de-:·_ .... .. · . 

compresi6n trÚi>tiahc De inmediato surge entonces' la pregun 
·~ . ·.- . ·. .. . - . . -

ta de cuál o'cuálÉ!s-'de ésas. pruebas ha de realizar para el 

problema en cu~~tf
0

ón y: qu!l éinterpretación ha de dar a los-. ·;· --- ': 

resultados obtenidos. 

El criterio para la elección de las pruebas

resulta obvio después de analizar las varias disponibles:

en cada caso deberá hacerse aquella prueba o pruebas que -

mejor refleje o reflejen en el laboratorio las circunstan-

cias a que el suelo va a estar expuesto en la obra de que-

se trate, 

Es condición previa indispensable que el in-

geniero analice con buen criterio las diferentes etapas --

que el suelo atravesará durante la vida de la obra y ello-

desde el primer instante de su construcción. S6lo as! po -

drá juzgar correctamente las condiciones cr!ticas para las 

que el diseño ha de ser efectuado; debe tenerse muy en 

cuenta que no es de ningún nodo raro que esas condiciones-

criticas se presenten, en lo que se refiere a la masa de -

sut>lo afectada, largo liompo después de <.:regida la cstruc-

tura en estudio. 5,. comprende qu" tumbi/ln cr; indispensable 

al ingcninro, con \'Í.!:itas a nca·r1ar su crJlr~rio, un cnnocí- -~ -

rni<'nto ;unplio y meditado del pérfil d"J uudo en estudio,-
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de sus propiedades básicas y de las condiciones de drenaje 

que se presentarán en el transcurso del tiempo. Las condi

ciones de preconsolidaci6n deben.serespecialmente Ínvest.!_ 

gadas, pues ellas tendrán gran influen~iá ~n· el comporta -

miento general. 

En el momento presente existen dos criterios 

para la d'eterminaci6n práctica de la resistencia al esfue!_ 

zo cortante de Íos suelos. 

al El Criterio de los Esfuerzos Efectivos. 

En este criterio se razona pensando que-

es este tipo de esfuerzos el que realmente define la resi~ 

tencia al esfuerzo cortante del suelo. Conocido el esfuer-

zo efectivo que actuará entre lab partículas del suelo en-

un cierto punto de la masa, bastará multiplicar este valor 

por la tangente del ángulo de fricción interna obtenido en 

la prueba lenta (Linea L), para obtener la verdadera resis 

tencia al esfuerzo cortante de que dispone el suelo en tal 

punto. Ese criterio presenta pocas dificultades de lndole-

teórica para su comprensión; es el que lógicamente se des-

prende dn todo lo que se ha venido estudiando en el cuerpo 

de este capitulo, an relación con la resistencia al nsfuer 

zo cortante dn los suelos, El criterio de los esfuerzos e-

fectivos para interpretar la resistencia al nsfuerzo cor -

tante de los suelos a partir do loa r0sultados de las pru2 
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bas triaxiales está someramente descrito en la Fig. I-8. 

En la presa de la figura se desea calcu

lar la resistencia del suelo en el elemento mostrado para

fines de estudio de la estabilidad del talud de aguas arr! 

ba. En la misma figura aparece la linea L que se supone -

ya obtenida. En lo que sigue se considera que el material

que constituye la presa es saturado y normalmente consoli

dado, persiguiendo asi fines didácticos. Si \Jes la presión 

total sobre el elemento, y U la presión neutral en el mis

mo, en el instante de la falla el esfuerzo efectivo que o

bra en la estructura del suelo será ~ = G" - U, y la resis

tencia del elemento será simplemente la ordenada de la 11-

nea L correspondiente a tal G . 
El criterio anterior, aparentemente tan

sencillo, tiene serios inconvenientes prácticos aan en el

momento presente. Entre estos hay que mencionar los que -

emanan de la necesidad de obtener la linea L en el labora-

torio, para considerar posteriormente otros que surgen aan 

después de obtenida la linea, en etapas posteriores de la

aplicación práctica del m~todo. Una muestra de estos pro -

blemas es la situación presentada en la Fig. I-8, ya que -

una vez obtenida la linea L, para realizar un anllisis, se 

ria preciso conocer el valor de U en todos los puntos a lo 

largo de la superficie de falla supuesta, para restarlo en 
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cada uno de ellos de la presión total Cí (que sí se conoce) 

y as1 llegar al valor de G', a partir del cual se puede o~ 

tener la resistencia con base en esfuerzos efectivos, uti

lizando la línea L. Este es un problema no resuelto al d1a 

de hoy, pues se comprende que si no ha podido dilucidarse

del todo el estado de esfuerzos efectivos en el interior -

de un esp~cimen, dentro de una camara triaxial sujeta a un 

control de prueba, menos podrá detallarse tal estado de e~ 

fuerzas en las grandes masas de suelo que involucra cual -

quier obra real; as1 pues, aún disponiendo de la 11nea L se 

tendrá la dificultad adicional en la práctica de no cono -

cer los esfuerzos efectivos que actúan en los diferentes -

puntos de las masas de suelo que interesa estudiar. 

b) El Criterio de los Esfuerzos Totales. 

En este segundo modo de trabajar se util! 

zan directamente los esfuerzos totales usados en las prue

bas triaxiales; es decir, se hace uso de las envolventes L 

o R, según el problema específico que se tenya. Puesto que 

cada una de estas pruebas da valores de resistencia MUY d! 

ferentes para un mismo suelo, al variar las circunstancias 

a que estará sujeto óste durantn las eta¡><1s que se consid~ 

ren criticas en la vida de la obra, a fin de garantizar --

que~ l;1 prucbrl que se h.icP reflcj<! en fnrrr .. t suficíentC'r.1cntú 

aptox..1J·Md<-1 }'' consC'rvadora a la ICt .. !l j<l.id que so lrata do re 
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presentar en el laboratorio, será preciso que la prueba s~ 

leccionada para el caso refleje razonablemente las circun~ 

tancias de trabajo extremas a que el suelo estar& sujeto -

en la realidad; en consecuencia es en este segundo m6todo

donde el ingeniero tiene que ser mis cuidadoso y experime~ 

tado en la elección del tipo de prueba o pruebas a efec -

tuar. 

No existe una regla fija Onica que perm! 

ta establecer qu6 pruebas deberán de hacerse en cada caso

y son el criterio y la experiencia del proyectista los que 

han de dilucidar tan fundamental problema. 

Es obvio que una estructura ha de dise -

~arse fundamentalmente para las que hayan de resultar las

otapas criticas de su vida. En estructuras edificadas so -

bre suelo o con suelo es muy coman que las etapas mis cri

ticas ocurran o en los momentos iniciales do su vida o a -

muy largo plazo. Constituye pues, una interesante norma de 

criterio analizar, en prim~r lugar, dichos rno~entos de la

vida de la estructura, con lo que en muchos casos de la -

prlctica se conseguir:\ definir de un modo cL1ro la etapa -

critica ¡Mra la que ha de efectuarse el proyecto y aten -

<li<'ndo ;1 J.1 cu,11 h3brán de realizarse, corresp0ndiontcmen

te, las invostigaclonos de laboratorio. 

Considercse por ejemplo un edificio que

vaya a ser construido sobre un terruno arcilloso franco. 
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SegGn el proceso de consolidación induc~ 

do por el edificio progresa, la resistencia del suelo au -

mentará. '-La- condición crítica corresponderá entonces a las .. ' 
etapas iniciales de la vida de la obra. Por ser la arcí. lla 

muy impermeable, los procesos de consolidación ser&n len -

tos y' cÓmparatiyamente' el tiempo de construcción de la -

estructura despreciable. Por ello, el momento crítico será 

cuando la carga del edificio se complete. En este caso es-

obvio que una prueba en que el esfuerzo desviador se apli-

que rápidamente representa las condiciones del campo; la -

prueba rápida satisface esa condición. 
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lI. EFECTOS SISMICOS EN SUELOS GRANULARES. 

II.1 Introducci6n. 

El comportamiento adecuado de los suelos y -

las cimentaciones durante la ocurrencia de temblores es e-

sencial para evitar daños severos a toda clase de estruct~ 

ras. 

Las condiciones bajo las cuales los suelos -

(corno parte de la cimentaci6n o corno material de construc-

ci6n) pierde una parte significativa de su resistencia, --

conduciendo a fallas inducidas por temblores, no son, al -

menos hasta la fecha (julio, 1978) completamente entendi -

das y constituyen un campo fertil de investigaci6n y de -

gran utilidad para la pr~ctica profesional de la Ingenierj'.a 

Civil. 

La importancia de los efectos que los stsmos 

pueden inducir en los suelos granulares, se debe ~ l<os gra

ves daños que se han observado en numerosas ocasiones du -

rante los temblores pasados. 

De 1881 a 1946 se ha informado de 229 desli-

zamientos, que causaron el desplazamiento total de 25 millQ 

ncs de m3 de arena. En Holanda, a orillas de los numerosos 

estrechos que existan, ha habido gran cantidad de desliza-
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mientes que provocaron el rompimiento de diques y, por ta~ 

to, la inundaci6n de grandes extensiones. 

Durante el temblor de Chile,·en-i96o,.·se foE, 

maron extensas zonas de falla. La tierra fue arrastrada h~ 

cia el mar a lo largo de 600 m. de costa, llevando consigo 

todas las estructuras de retenci6n: las paredes del mue_lle 

con secciones de 5 m. de concreto reforzado fueron abati -

das y luego arrastradas. En este mismo temblor, fall6 una

presa debido a la licuación del suelo de la cimentaci6n. 

En México existen evidencias de que durante

cl sismo de 1959 (Marsal, 1961), un gran tramo de la mar 

gen izquierda del r1o Coatzacoalcos tuvo desplazamientos -

verticales y horizontales de importancia. Muchas instala -

ciones de la zona de astilleros sufrieron hundimientos ba

jo la cimentaci6n y el asentamiento general fue notable -

después del sismo. Algunos tramos de los muelles cimenta -

dos sobre pilotes metálicos de 10 m. de longitud sufrieron 

desplazamientos apreciables en direcci6n horizontal. Uno -

de los muelles se desplazó hacia el río mas de 50 cm. Tales 

movimientos se han atribuído al fen6meno de llcuaci6n en -

los mantos arenolimosos y limoarenosos que alll se encuen

tran entre O y 8 m. de profundidad. 

En Alaska, en 1964 (Seed, 1969), se produjo~ 

un doslizamionto debido a la licuaci6n del suelo que movi6 
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70 millones de rn 3 de material, destruyendo muchas de las -

instalaciones de la bahía de Anchorage. La superficie del

terreno fue completamente desvastada por los desplazamien

tos, produciéndose una nueva superficie irregular. El 40%

de las casas y edificios comerciales fueron seriamente da

ñadas debido a las fisuras que se extendían bajo las cons

trucciones. 

Durante junio de 1964, en Niigita, Japón 

(Seed y Lee, 1966), hubo daños muy graves causados por li

cuación de la arena. Muchas estructuras se asentaron mas -

de 1 rn y se inclinaron notablemente. Además de estas fa -

llas, hubo otras evidencias físicas de licuación. Poco de~ 

pués del sismo se observo que brotaba agua del suelo por -

las grietas que se formaron, en las cuales llegaron a hun

dirse casas y automóviles; al mismo tiempo, se veía emer -

ger a la superficie estructuras que debían permanecer bajo 

el suelo, corno fue el caso de un tanque para tratamiento -

de aguas negras. 

Durante este sismo, en la extensa zona licu~ 

da se produjeron daños en adificios, puentes, caminos, mu~ 

lles, vtas de ferrocarril, etc. Debido al asentamiento -

guo so produjo, la parte do la ciudad cercana al rSo que -

d6 com(1!Qtilmc11lc 111u11tlada. !ic cstjma c¡ue ct1 este R1smu --

2, lJO edificios sufrieron falla total, G,200 fucro11 ~orla-
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mente dañados y 31,200 sufrieron daños ligeros (Sced y Lee 

1967). 

II~2. Fenómenos Inducidos por Sismo. 

El comportamiento dinámico de los suelos gr~ 

nulares constituye, dentro de la dinámica de suelos, uno -

de los problemas que actualmente está lejos de ser compre~ 

dido totalmente y es mucho lo que falta por dilucidar en -

torno a ello, al grado que es posible ver interpretaciones 

diferentes y a6n contradictorias de los hechos experiment~ 

les disponibles, y por lo tanto, constituye un campo f~r -

til para la investigación en ingenier1a s1srnica. 

Dos de los principales fenómenos que la ocu

rrencia de teffiblores, pueden inducir_en deptisitos_de_sue °" 
los granulares son: 

__ ;~) Cal!ll>ios de volumen _ (dcrnsHicación.;asent~ 

mientes); 
•,, .. 

-' b)' •'Reducción de la resistencia al esfuerzo-

cortante (~~ericto de la presi6n de poro-licuacitin). 

·_:·;~~-Ioque sigue se tratará de dar un breve -

panorama C!E!f-E!stado de conocimiento que guardan estos dos-

temas. 
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II. 3._ Estudios de Densificaci6n. 

Es- un hecho bien establecido que la aplica -

ci6n de carga· cl'.clica-_a -una muestra de arena, da como re-

sultado un decre_cimiento progresivo de volumen, aCin en el

caso de arenas densas, las cuales se comportarían dilatan

tes bajo carga unidireccional o monotónica. Varias técni -

cas, tanto de laboratorio como de campo, se han desarroll!!_ 

do (Broms y ~·orssblad, 1969) • 

El uso de vibraciones verticales para produ

cir la densificaci6n de muestras de arena se ha utilizado

en el pasado (D'Appolonia y D'Appolonia, 1967; Nhitman y -

Ortigosa, 1968), estos estudios han mostrado que los cam -

bies de peso volumétrico de las muestras son pequeños para 

aceleraciones menores de 1 g. 

Los cambios tanto de volume~ como de caract~ 

r1sticas friccionantes de arenas secas inducidos por gran

des aceleraciones horizontales y un gran nCirnero de ciclos

de pequeña amplitud se han investigado utilizando cajas de 

corte montadas sobre mesas vibradoras (Barkan, 1962; Youd, 

1970). 

Otros estudios basados en ensayes de corte -

simple y mesas vibradoras, con niveles ele aceleración y ª!!! 

plitUd!:!s de dcformaciów semejantes il los csperildos Qll tem

blores intonsos, han mostrado que: la amplitud do deforma-
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ci6n, compacidad relativa y nllrnero de ciclos de carga son 

los principales factores que gobiernan la cornpactaci6n de 

suelos granulares secos o saturados bajo condiciones dren~ 

das (Silver y Seed, 1969; Youd, 1972). 

Pyke, Seed y Chan (1974), realizaron una s~ 

ríe de ensayes de corte simple tanto en una (x) corno en -

dos (x,y) direcciones. Se utilizaron dos patrones básicos 

de movimiento, en los ensayes bidireccionales. En base a

los resultados obtenidos en dichos ensayes, parece razon~ 

ble postular que para arenas saturadas ensayadas bajo co~ 

diciones no drenadas, el incremento de la presi6n de poro 

será aproximadamente dos veces más rápida bajo dos compo

nentes de movimiento que bajo una sola. 

Tornando en cuenta todo lo anterior, se pue

de concluir que los aspectos más importantes relacionados 

con los cambios de volumen de suelos granulares, son~· los;:~ 

siguientes: 

a) Los esfuerzos cortantes ctclicos const~ 

tuyen el medio más efectivo de densificaci6n. 

bl Para un peso volum~trico dado, la ampl! 

tud de las deformaciones cortantes es el parámetro más i~ 

portante que afecta la velocidad y magnitud de la donsif! 

caci6n. 
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c) A mayores esfuerzos de sobrecarga la ve

locidad de densificación generálmente resulta menor. 

d) La densificación es independiente de la

frecuencia del movimiento. 

II.4. Cálculo de Asentamientos. 

La acción de los sismos puede causar asenta

mientos considerables en depósitos de suelos granulares. -

Durante el temblor de San Fernando, ocurrido el 9 de ·febr.!!_ 

ro de 1971, se tuvieron asentamientos de edificios, los -

cuales variaron de 10 a 15 cm. 

Los asentamientos de depósitos de arena seca, 

resultantes del movimiento del terreno son rara vez unifoE_ 

memente distribu!dos, y, en general causan asentamientos 

diferenciales en las estructuras, los cu~les, en algunos -

casos, pueden llegar a clasificarse como daños mayores. Da 

ñas severos de grandes estructuras en Skopje durante el 

temblor de 1963, fueron atribui.dos a los asentamientos di

ferenciales causados por la densif icaci6n de lentes de ar~ 

na suelta bajo las cimentaciones (Seed and Sllver, 1972). 

Los asentamientos de edificios cimentados s~ 

bre arena seca, considerando la acción de cargas est:lticas, 

se estima empfricamcnte y generalmente, so pone poca aten

ción a los posibles asentamientos d~bidos a los movirnien -

tos del terreno inducidos por stsmos. 
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Se han propuesto dos procedimientos semi-em

píricos para estimar los asentamientos provocados por tem

blores. Uno de estos propuesto por Seed y Silver (1972) -

permite estimar el asentamiento de arenas secas, Pyke et -

al (1974) arnpli6 el método para tornar en cuenta movimientos 

multi-direccionales. Lee y Albaisa (1974) propusieron un -

mOtodo aplicable a arenas saturadas. 

El procedimiento de Seed y Silver (1972) pa

ra estimar el asentamiento de un estrato de arena debido a 

carga s!smica, consiste de los siguientes pasos: 

a) Calcular la historia de deformaciones de 

cortante en varias capas del estrato, usando un método de

análisis dinámico lineal. 

b) Convertir la historia de deformaciones -

de cortante en cada capa a un número equivalente de ciclos 

de deformaci6n cortante de amplitud constante. 

c) Aplicar el número de ciclos de deforma -

ci6n cortante, determinado en (b) a muestras de arena ens~ 

yadas bajo condiciones de corte simple y determinar las d~ 

formaciones volumétricas a deformaciones verticales resul

tantes. 

d) Repetir el procedimiento de (c) para ca

da capa del estrato e integrar las deformaciones vertica -

les para obtener el asentamiento total. 
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El paso (b) involucra una aproximaci6n. Mar

tin et al (1975) ha demostrado que el efecto de una histo

ria irregular de deformaciones decortante~depende-no lini

camente de la magnitud de los pulsos en el regis'tro, sino

también del orden en que ellos son aplicados. Elprocedi -
~ ·' ' 

miento para determinar el nlimero equivalente de cfolos no-

toma en cuenta el hecho antes mencionado. 

Al expresar anal1ticamente la relaci6n entre 

deformaciones de cortante y los cambios de volumen, se PU.!!, 

den eliminar los pasos b, e y d como sucede con el método

de Martin et al (1975), el cual es aplicable al clilculo de 

asentamientos de estratos de arena seca o parcialmente sa-

turada. 

II.5 Perdida de Resistencia de Suelos Granulares. 

- LICUACION DE ARENAS -

Probablemente uno de los efectos más costo -

sos y espectaculares que se puedan encontrar en ingenier1a 

s1smica se deban al fen6meno de la licuaci6n de arenas. 

El fen6meno es complejo y alin no es claro y

completamente comprendido, al grado que es posible encon -

trar interpretaciones diferentes y alin contradictorias de-

los hechos experimentales existentes. 

La discrepancia empieza con la propia dofin.!_ 

ci6n del tllrmino licuaci6n. Mientras que para 11.n. Seod 
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(1966~ el t6rmino "licuación inicial~ es la condición de -

una muestra ele arena en la cual la presión de poro inducida 

por la aplicñción de carga ciclica alcanza el valor de la

presi6n de confinamiento,y el término "licuación total" es 

la condición correspondiente a que la muestra alcance una

amplitud de deformación del 20%; A. Casagrande en 1969, u

tiliza los términos licuación y mobilidad cíclica que des

pués modifica (Casagrande, 19 76 ), definiendo por "licuación 

real", a la respuesta de una muestra de arena suelta y sat.!!_ 

rada cuando se le somete a deformaciones o impactos que -

dan como resultado una pérdida sustancial de resistencia y 

en casos eKtremos a flujo de taludes, y por "licuación et

c l ica" la respuesta de un espécimen dilatan te de arena 

""ando se le ensaya en dímara triaxial ciclíca y la pre 

sión de poro se eleva en forma incremental hasta alcanzar

la presión de confinamiento. 

!::n esta platica entenderemos por "licuación

dP arenas'', al fcnnmenn mediantG el cual una arena saturada 

(iiarde una gran parte de 3U resistencia al QSfuerzo corta!l_ 

te (debido a carga monotónica o c[clica) y fluye o se com

porta como un liquido hasta que los esf1mrzos cortantes a~ 

tu.:1ntcs en la rwna da suelo disminuyen a valores compati -

blus con lil re,:i<'tencia do! suelo licuado, el movimi<rnto -

:-;e~ d!..'liPnq, y t.:I cu-cdo rPcuper~, su rt.~Histenciit ~· o!-ltabi lí-
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Por lo tanto, un talGd que se licGa llega a

estabilizarse, cuando la pendiente se ha reducido a pocos

grados. 

II.S.l Descripción del Fenómeno. 

El fenómeno de licuación de arenas es causa

do por el desarrollo de grandes presiones en el agua que -

ocupa los poros del suelo. Estas grandes presiones de poro 

son inducidas cuando se aplican a la masa de suelo esfuer

zos o deformaciones de cortante, en condiciones tales que

na se permite su disipación inmediata, es decir prSctica -

mente a volumen constante. La forma de aplicación de los -

esfuerzos cortantes puede ser monotónica, cíclica o _trans1_ 

toria. 

En arenas finas, de permeabilidad relativa -

mente baja, el agua no alcanza a moverse dentro de la masa 

con la misma velocidad con que las deformaciones pueden -

llegar a tener lugar, en casos de solicitación muy rápida. 

Si la arena es compacta, tal deformación tiende a aumentar 

el volumen de la masa y, por lo tanto, al volumen de va -

cios; esto hace que se gencr.0 una tcndcnciu a quP. el agua

cxterior entre a la masa de ~rnr1¿1, poro si cAta absorc16n

del agua no ocurn· con suficion1 e 1·apid<'?. •'l agu<i i ntorior 

quedurS sujeta a una proBiÓn neut·ral, Un, mentJr qun la it1! 

cial, aume>ntando, por lo tanto, la dif1·n•ncJa G'- Un, u sna 
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el esfuerzo efectivo, Cf , y, por ende, la resistencia s,-

al esfuerzo cortante de la arena. En resumen, una arena --

compacta que se trate_ de deformar aplicándole las cargas -

con velocidad alta, aumenta su resistencia al esfuerzo COE 

tan te. 

Si la arena es suelta, naturalmente debe pr~ 

ducirse el efecto contrario. Al deformarse tiende a campa~ 

tarse, lo que aumenta la presi6n neutral en el agua, si 6~ 

ta no se drena con la suficiente rapidez. Este aumento en-

la presi6n neutral rebaja la presi6n efectiva y la resiste~ 

cia al esfuerzo cortante. En principio parecer1a no haber-

11mite al crecimiento del término Un, hasta que la difere~ 

ciaCT- Un llegue a anularse, reduciendo a cero la resiste~ 

cia al esfuerzo cortante, pero esto nunca se ha observado-

en las pruebas efectuadas en el laboratorio, ni existe evi 

dencia confiable de que esto haya sucedido en el campo; de 

hecho no existe ninguna raz6n te6rica para afirmar que tal 

11mite crítico pueda ser alcanzado. 

II.5.2 Causas factores ue influ en en la 
ocurrencia de licuaci n. 

Bs ahora generalmente reconocido que la cau-

sa básica de la licuaci6n de suelos saturados sin cohesi6n 

durante un s1smo, es el incremento de la presi6n hidrostát! 

ca debido a la aplicaci6n de esfuerzos cortantes inducidos 

por el movimiento c1clico del suelo. Esos esfuerzos son --
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considerados a ocurrir debido principalmente a propagacio

nes ascendentes de ondas cortantes en un dep6sito de suelo, 

aunque otras formas de ondas de movimiento son tambi~n es

peradas a ocurrir. 

El fen6meno de licuaci6n ocurre porque cier

to tipo de materiales en estado suelto tienden a disminuir 

de volumen cuando son sometidos a esfuerzos cortantes. Si 

las condiciones de drenaje de la masa de suelo son tales -

que el agua no puede salir a la velocidad requerida para -

que el cambio en la presi6n de poro sea despreciable, la -

presi6n de poro aumentara reduciendo la resistencia al es

fuerzo cortante del suelo. Sin embargo, si el suelo tuvie

se la tendencia a aumentar de volumen al ser sometidos a -

esfuerzos cortantes y las condiciones de drenaje son las -

mismas que en el caso anterior, la presi6n de poro dismi -

nuira incrementando los esfuerzos efectivos y por lo tanto 

la resistencia al corte. 

Los factores más importantes que influyen en 

la ocurrencia de licuaci6n son: 

a) Tipo de suelo. 

Los suelos uniformemente graduados son -

más susceptibles de sufrir licuación que los suelos bien -

graduados; dentro de los primeros, las arenas finas se li

cuan mfis facilmente que las gravas o suelos arcillosos al~ 

viales. 
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En la Figura II-1 se muestran las envol-

ventes do las curvas granulométricas <le los suelos que se-

han licuado. 

b) Compacidad relativa (Cr) o relaci6n 
de vacios (e). 

Un dep6sito de arena suelta es m~s sus -

ceptible de sufrir licuaci6n que un dep6sito de arena den-

sa. 

En el temblor de Niigata hubo licuaci6n-

en zonas cuyo Cr era del orden del 50%, o menor, en tanto

que en las zonas con una Cr > 70 por ciento no se present5-

ning0n daño. 

CEn la .F~gura II-2 se ilustra el concepto 
_____ -, -.------- .·. 

de compacidad relativa. ; 

c). Esfuerzo confinante inicial. 

La susceptibilidad de licuaci6n disminu-

ye al aumentar el esfuerzo confinante. Ensayes de laborat~ 

rio han mostrado que para una relaci6n de vac1os inicial,-

el esfuerzo cortante requerido para comenzar la licuaci6n-

bajo condiciones de carga repetida, se incrementa con el -

aumento de la presión de confinamiento. 

d) Magnitud del esfuerzo repetido, 

Cualquier depósito con una relaci6n de -

vac1os mayor que su emin es susceptible da sufrir p~rdida-
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parcial o total de resistencia, si la excitación es de in

tensidad suficiente. 

Evidencias de campo demuestran que depó

sitos de arena suelta han resistido sismos de poca intensi 

dad (0.005 g) y se han licuado ante la acción de stsmos in 

tensos co:16 g) I (Seed, Idniss, 1971). 

La resistencia a la licuación decrece al 

aumentar la magnitud del esfuerzo. 

el NCunero de ciclos de esfuerzo. 

Todos los estudios de laboratorio_ ind:i. -. 

can que en una muestra sujeta a carga repetida, con ·un ni

vel de esfuerzo 0 defOrffiaCi6n preSCritO I el inicio· de- la l!_ 

cuación dependera de la aplicaci6n de un ntimero~reqUeHdo.:.: 

de ciclos de esfuerzo. 

Esto se confirmo en Anchorage, ·durante- -

el temblor de 1964, ya que los deslizamientos ocurrieron -

después de 90 segundos de iniciado el movimiento. 

II.6. Relación de Vac1os Critica. 

La evidencia experimental ha demostrado que-

las arenas "sueltas" disminuyen su volumen ¡,,,jo la acción-

de esfuprzos cortantes y que, por el contrario las arenas-

''densas" lo aumenliln. 

Tomando en cuenta lo ar.t.edor, /\, Casagrande 
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llegó a la conclusi6n de que el decremento de volumen de -

una arena suelta y el incremento de volumen de una arena -

densa, tenderían a la misma relación de vacíos, en la cual

la arena puede deformarse sin cambio de volumen, a la cual 

denominó "relaci6n de vacíos crítica", Durante las inves

tigaciones para la Presa Franklin Falls, Casagrande (1938) 

demostró que la relación de vacíos crítica disminuye con -

el aumento de la presión de confinamiento. 

Puesto que la curva de relaci6n de vacíos -

crítica divide el comportamiento dilatante (bajo la curva) 

\' contractivo (arriba de la curva), Casagrande la propuso

como una medida p<•ra investigar la susceptibilidad de li -

cuación de una arena. 

Posteriormente Casagrande al analizar la fa-

11 a de la presa de Fort Peck se dió cuenta que la curva de 

relación de vac1os crítica no dividía realmente eLcompor

tamiento contractivo y dilatante de las arenas. 

Castro (1969) modific6 el concepto de rela -

''ión de vacíos critica y obtuvo, a partir de resultados de 

pruebas triaxiales consolidadas no drenadas con medición -

d<' presión de poro, la curva de estado crítico, En la F1-

11un1 II-J se muestran las líneas ef de estado crítico para 

variM< arenas. 

Los resultados obtenidos en pruebas de labo-
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ratorio por diferentes investigadores indican que la rela-

ción de vac!os critica no es un valor constante de cada t.!_ 

po de arena;---sino que depende de varios factores,· de los -

cuales son,lós principales el estado de P.sfuerzos a que se 

sujete la muestra durante la prueba y el método empleado -

para llegar a'dicho estado de esfuerzos, por lo que pueden 

obtenerse valores diferentes para la relaci6n de vac!os bus 

cada. 

La importancia de la relación de vac!os cr1-

tica aparece cuando se considera la resistencia al esfuer-

zo cortante de las arenas finas saturadas sometidas a de -

formaciones tangenciales rápidas. 

II.7. Métodos para Evaluar la Susceptibilidad 
a la Licuación de los Suelos. 

En la relaci6n a la predicci6n de la suscep

tibilidad a la licuación de dep6sitos de suelos granulares 

saturados, considerable cantidad de invcstigaci6n se ha di-

rigido hacia el desarrollo de mejores métodos de predic -

ci6n y técnicas ce ensaye. 

Los métodos se pueden clasificar en tres ca-

tegor!as: 

a) M6todos empfricos, 

Basados en la complrati6n de las cóndi -

cienes do los sitios en donde ocurri6 o no licuaci6n con -
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las condiciones del sitio que se desea analizar. 

Dentro de esta categoría se clasifican -

los primeros cuatro rnlltC>dos que' se describirán en este cap!. 

tulo. 

• b) _•_ z.t.lltg~os simplificados. 

' --Co~sis~en básicamente en comparar la re

sistencia oilfenfaa·'.~n" pruebas de laboratorio, con los es -
':·.:,·-·· '.:!;'' __ ,·.-2"'.'c-" 

fuerzas q~e p~oyC:Ícará .el sismo. 

~ > :;·I·~r ~st~ categoría se c1as1fica:n los mlit2_ 

dos propu;~t~s: ~gf .. s~ed~e Idriss (1970)y~por Casagrande -

(1976). 

-Mlltodos de análisis de respuesta-del 
- ,terreno. 

Son más refinados que los anteriores, u-

tilizan programas de computadora. 

Criterio de Wes (Wate:ways Experimental 
Station) • 

Este criterio fue desarrollado para analizar 

la estnbilidad do terraplenes a lo largo del Rlo Mississi-

pi, en el que se producen flujos do material producidos --

1~r el incremento de la presi6n de poro originada por los-

~ambios del nivel del río. 

Este criterio, desarrollado en Rusia, parmi-
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te estimar la susceptibilidad a la licuación de suelos por 

medio de pruebas de campo. Se investigan los 10 m superi2 

res de suelo,haciendo explotar sucesivamente tres cargas -

de dinamita de 5 Kg. colocadas a una profundidad media de-

4.5 m. y determinando después de cada explosión, el asent~ 

miento medio de la superficie dentro de un radio de 4.5 m. 

r.a cantidad y profundidad a la que se coloca el explosivo

se eligen de forma que no haya expulsión de suelo durante

la explosión. Si el asentamiento promedio es menor de 8 a 

10 cm y la relación de asentamientos entre explosiones su

cesivas es menor que O. 6 se puede afirmar que ese suelo no 

es susceptible a licuación. 

Criterio de Kishida. 

Este criterio est5 basado en el an5lisis de

las condiciones del suelo de tres sitios en los que ocurrió 

licuación, (Kishida, 1969). Bajo sismos de igual magnitud, 

puede ocurrir licuación si el nivel freático esta cerca de 

la superficie, si las características granulométricas sati~ 

facen las relaciones: 2 rrun>Dso>0.074 mm; Cu<lO y además 

se cumplen las siguientes co~diciones: 

El espesor del estrato de suelo no li

cuable, arriba del estrato licuable, es 

menor que 8 m. 

La relación de los espesores del estra-
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que l. 
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Kishida tambi~n concluye que los.suelos no -

son susceptibles a la licuaci6n si: 

La presi6n efectiva de confinamiento 

es superior a 2 Kg/cm2 O, 

La compacidad relativa es superior a 

75%. 

Criterio de Oshaki. 

Este criterio (Oshaki, 1969) establece que -

los suelos con nivel freático cercano a la superficie pue

den licuarse si se presentan las siguientes· caracter!sti 

cas granulom~tricas: 

Adicionalmente, establece que estos suelos -

tendr5n poca probabilidad de licuarse si el nOmero de gol

pes Nsp en prueba de penetraci6n estándar es mayor que 2Z, 

en que Z es la profundidad en metros. 

M6todo de Seed e Idriss. 

Este m6todo consiste c>n comparar los esfuer

zos inducidos por el sismo en los est~atos licuables con -

los que puede resistir el suelo sin que ocurra licuaci6n.

r~ra determinar los esfuerzan producidos in situ, debe coa 
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tarse con el acelerograma del sismo de diseño, la estrati-

grafia y las propiedades Indice y mecánicas de los suelos. 

La magnitud de los esfuerzos que pueden provoca'r 'licuación 

en el suelo se obtienen a partir de pruebas de laboratorio, 

tanto triaxiales como de corte simple, con esfuerzos repe

tidos o bien se estima con gráficas de diseño obtenidas por 

Seed. La comparación de los esfuerzos inducidos por el si~ 

mo con los que provocan licuación del suelo permite juzgar 

la susceptibilidad de un suelo a sufrir este fenómeno. 

La evaluación de la licuación es considerada-

con la ayuda de la información presentada en la Figura II-4 

Los datos usados en esta figura pueden ser usados como un -

resumen de las experiencias pasadas referentes a la licua -

ción y como gu!a para un probable y futuro acontecimiento.-

Suplementada por una detallada evaluación de condiciones de 

fuerzas y caracter!sticas de licuación de un sitio dado, su 

ministra una base para una completa evaluación de un proba-

ble acontecimiento. 

Para usar la información presentada en la Fi

gura II-4, los valores de la Resistencia a la Penetración -

Estándar deberán ser corregidos para una sobrepresión efcc

ti va de 1 ton/ft 2 por medio de la expresión siguiente: 

N = Cn•Nsp 

Donde: Cn = 1 - 1.25 log 



N , resistencia corregida a la ponetraci6n es
tándar 
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Nsp, resistencia a la penetracicSn_estándar a .una 

Cío' , 
profundidad considerada · 

sobrepresi6n efectiva en ton/ft2 donde la
resistencia a la penetraéicSn estándar tie-
ne el valor Nsp 

G"; , l Ton/ft2 

Para un valor representativo .de .N·, la .rela -

ci6n de esfuerzos ciclicos caus.an.tes de licuaci6n ba:jo las 

condiciones de campo puede ser. determinada de la_ Figura -

II-4. 

La rel.acÍ.6~ de ~sfuerzos cicÚco~·~esa-~~ollada 
por el terremoto de diseño puede_.s~rcd~terllii~ada• pe~ ~l~ re-

lación: 

0,65 a m~x 
-.-g-.--

~P , ·esfuerzo ·cortan-te promedio a la profun
didad z 

a máx, aceleraci6n máxima en la superficie del 
terreno 

\'z, presi6n vertical total a la profundidad Z 

Ci~ , sobrepresi6n efectiva en la capa de arena 
en consideraci6n 

ra, factor de corrección, menor que 1 

~l an5lisis de varios sismos en sitios que 

presentan un cstr.itn d1~ arcr.a en los 1$ m superiores ha 
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mostrado que rd cae dentro del intervalo de valores de la

Figura II-5. 

Por su--partc,--el namero cÍe ciclos' sig_nifica

tivos en el comportamiento del material dependerá_ de la d~ 

raci6n del sismo. Para fines prácticos se puede us-ar'la si 

guiente tabla: 

Magnitud del sismo 

7 

7 1/2 

a 

NGm. de ciclos 
Significativos N 

10 

20 

30_ 

As! para cualquier-: valor' dado de máxima ace-
< :_:. ::,_:·,-_J .. ;'. .,e·.,·_., 

leraci6n de la superficie deLsuelo~: la -posibilidad de li-

cuaci6n puede_ realmente- s~r: obtenida=-de -una base emp!rica

por comparaci6n del valor_ desarrollado de -~ p/ <;~ con el 

valor mostrado en la Figura -~I-4, ._ 

M~todo de Casagrande. 

En esencia el procedimiento consta de los si 

guientes pasos: 

a) Se ejecutan pruebas triaxiales con apli

cación de carga mont6nica (o c!clica, dependiendo de la --

compacidad relativa de la arenal, en muestras inalteradas-

labradas de bloques obtenidos manualmente, }' se determina-

su respuesta. De preferencia las pruebas deben ejecutarse-

en un equipo que disponga de extremos lubricados y los es-
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pecimenes deben estar consolidados con una relaci6n de es

fuerzos principales de 2, ... · 
•' L.:o._' "'.-.:,_,_,_ ----~-="---

b) ,;·;50.C!eterrnfoa:1a ·U.nea de estado critico~ 

11nea ef, si ei:'~~e16~f~esJ1Ú~a~delas pruebas lo. perm!_ 
- «: _·-._; -, ~ ' ,,;.-,.__~:~<-~ :: -,-t 

ten. :'·"~,·~::¿~-'.~.:-~ -;·j_·--~;·::~:'J:~----". . . . ~ -

L el '.i'pa~fir :~ ~~ueba~ de comp~e~i6~ ~nidi-
mensional, se estiman las combinaciones de esfuerzos efec

tivos y compacidad relativa (relaci6n de vaciC>sl' ~~~c~·pti
bles de desarrollarse.en el campo. 

d) Se compara la posición de,lC>s,pUJ'ltos es

timados en el paso anterior con la posici6n de ta: Ü!lea -

cf. Los puntos situados arriba y a la derecha: de.fa"Üllea 

cf son susceptibles de experimentar licuaci6n. Puntos'situ~ 

dos a la izquierda de y debajo la linea ef, no son suscep-

tibles de experimentar licuación. 

e) En suelos no susceptibles de experimentar 

licuación por su posición en relaci6n con la l!nea ef, es-

posible estimar el incremento de presión de poro inducido-

por la aplicación de cargas c!clicas para un cierto nOmcro 

du ciclos. A. Casagrande estima que el nOmero de ciclos n~ 

ccsario para inducir presiones de poro superiores al 50\ -

d,~ L.1 presíón de confinamiento in situ, es superior a cuu-

tro veces el ,-,amnro de ciclos observados en el labor,itorio 

(valor a partLr del cual la influencia del fenómeno de mo-
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vilidad cíclica en los resultados, es muy importante). 

f) Si se requiere una estimaci6n de las de

formaciones. inducidas- por carga cíclica en el campo. es n~ 

cosario ejecutar mediciones precisas de las deformaciones

en el laboratorio, hasta que la presión de poro alcanza el 

50% de la pre'si6n de confinamiento, y utilizar estas medi

ciones corno una guía de las posibles deformaciones in situ, 

teniendo en cuenta que solo una f racci6n de las def ormaci~ 

nes medidas en el laboratorio son causadas por el mecanis

mo que controla el desarrollo de presiones_ de poro y defoE_ 

maciones en el campo. 
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Capitulo III 

Aplicación de la Evaluación de 
Licuación a un caso práctico en 

el area de Pajaritos, Vcracruz 



III. APLICACION DE LA EVALUACION DE LICUACION A 
UN CASO PRACTICO EN EL AREA DE PAJARITOS, 
VERACRUZ. 

III.1 
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Se proyecta la construcci6ri de i11{ almaC:lln -
. ·:=~;- -:o:_.·: . . '·h·'-' 

de úrea para. la pla~~a de Grea que áct'u~lm~nte. se constru

ye en Pajaritos, Ver;, propiedad de FerÚlÍza~tes Mexica -

nos, S.A. 

. La Unidad Pajaritos se encuentra' localizada 

al sur de la Laguna de Pajaritos en Coatzacoalcos, Ver., -

(armando parte del llamado Complejo Petroquímico- de Pajar! 

tos, en un terreno de 800 x 1 000 m. 

La construcción de las instalaciones exis -

tentes data de 1967 y consistC!n principnlmente en una pla!! 

ta de ácido fosfórico, dos plantas de ácido sulfúrico, una 

planta de superfosfáto triple, una planta de leido fosfór! 

co grado técnico, así como servicios auxiliares y genera -

les que requiQren dichas instalaciones, las que se encuen-

tr~n en la mitad poniente del terreno, 

Cl almacén de úrea consistirá Qn tres naves 

du 60 m. de claro, 260 m. de longitud y 20 rn. de altura a-

¡1roximadamcnte, de las que se pretende construir dos de i~ 

·•1<.>diato y la tercera a futuro. 
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Las naves estar§n constituidas por una cu -

bierta ligera soportada por estructura met&lica, marcos de 

concreto pretensado y .piso de concreto"r.eforz.ado, .. Hab.r§ 

una excavadora viajera operada .sobre r.ieles ·qúe · ·s~ C'ictien-

den a todo lo largo de la estructura. 

La.tlrea previamente cribada.y.recubierta, -

se enviar§ al almacén por medio de un sistema de bandas --

transportadoras alojadas en la cur.'<brera do los edificios, -

y por medio de un descargador se depositar§ por gravedad -

en el piso, formando una pila de forma triangular. Poste -

riormente, el manejo de t1rea se llevar§ a cabo con un ras-

cador de tipo portal, que deposita a la t1rca en un trans -

portador de banda lateral, por medio del cual se le envta-

a la sección de envase y embarque. 

Con el fin de determinar el tipo de ciment~ 

ción m§s adecuado a la estructura en proyecto, se realizó-

un estudio de mec§nica de suelos cons_:í..§..tf'nt.e en sondeos --

del subsuelo y pruebas de laboratorio. 

Durante los estudios del subsuelo que se --

llevaron a cabo para lns instalacione~ actualmente en con~ 

trucci6n,se detectó un probable problema de licuación de -

<trenas, precisamente b;:ijo el Srea <kl almac6n rlc Orea. 



III.2 Descri ci6n del Subsuelo en el Area de 
Pa aritos, Veracruz. 
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En la margen derecha del río Coatzacoalcos, 

y situada .apro>cirnadarnente entre la barrera de mt;danos inm~ 

diata a la costa, al norte, la carretera a Villaherrnosa 

(Federal. 180), al sur, y el ferrocarril del sureste, al o-

riente, se encuentra el lrea de Pajaritos. 

En los siguientes párrafos se hace una bre-

ve descripci6n general de las condiciones del subsuelo en-

la zona de Pajaritos, dentro de las profundidades e>cplora-

das para fines de la Meclnica de Suelos y de la Ingenier1a 

do Cimentaciones, es decir, en un espesor de 50 rn. a par -

tir del terreno natural. 

III.2.1. La llanura de inundación. 

Toda la zona es singularmente ple 

na. Se trata de una penillanura. El río Coatzacoalcos, dee 

do tiempo atrls, ha alcanzado en ella su etapa senil y ha-

llegado a su nivel de base, lo que quiere decir que la co-

rriente no erosiona mis en el sentido vertical sino que lo 

hace latoralrnente, en el sentido horizontal, divagando por 

toda la extensa llanura de inundación que ha formado a tr~ 

v~s dP siglos. Tal como se vo, ol rln Coatz~coalcos, al a-

proximarse u 1 mur, des pues de recibir las aguas de su a 
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r1o su pendiente se hace cada vez más pequeña y,la veloci

dad del agua se reduce. Por consiguiente, la carga de par

t1culas de suelo, (arenas finas, limos y arcillas) que to

dav1a llevan en suspensión, se van depositando en las cur

vas interiores de los meandros, en las ampliaciones del -

curso y en toda la longitud de éste que se ve afectada por 

la marea, la cual se deja sentir en varios kilómetros r1o

arriba. La marea tiene dos efectos que favorecen la sedi -

mcntación en el r1o, uno f1sico, al oponerse al flujo de la 

corriente y reducir con ello su velocidad de escurrimiento, 

y el otro qu1mico, al provocar la floculación de part1cu -

las coloidales por la alta concentración de cloruro de so

dio que lleva consigo. 

III.2.2 Intemperismo. 

En toda esta parte de la llanura

costera rara vez se encuentran lomas que excedan de los 50 

metros de altura; la gran mayor1a no pasa de los 30 m. y -

son de perfiles suaves y redondeados, lo cual es signo de

que los materiales que las forman son poco resistentes a -

la acci6n de la interperie. La erosión de agua r viento y

el ataque químico, son responsables de esta topografía. 

La región es de mur alta precipi

tación pluvial (nv\s de 2000 m..'Il •• 111u,1les), de las m:!s altas 

en la Rcpl1bl1ca Mexicana, por lo quf' no es raro ver numero 
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sas corrientes de agua, permanentes y temporales, surcando 

las planicies y escurriendo por las faldas de las lomas. 

-El _ámoiente marino, la humedad 

reinante y:·el -clim~ e caluro"so, favorecen el intemperismo 

qu1mico, el:" cual se delata tanto en los dep6sitos recien -

tes _como en los más antiguos: la vegetaci6n de pantanos y-

estanques, al degradarse, a dado lugar a turba y a materia 

orgánica en proceso de descomposición. Las plantas, el a -

gua y el aire, han producido, en las lomas, procesos de --

oxidación, algunos de ellos muy avanzados y profundos, que 

han dado lugar a suelos de colores cafés, rojos, anaranja-

dos y amarillos. Se encuentran signos de oxidaci6n y res!-

duos de pantano aún a grandes profundidades. 

III.2.3 Sismicidad. 

De mucha trascendencia son, para-

la zona en estudio, las tres grandes fallas de la corteza-

terrestre que cruzan el territorio del estado de veracruz-

y se internan en el Golfo de México, precisamente al norte 

de Coatzacoalcos. Son las fallas de Zacamboxo y de Clari6n, 

•¡uc corren aproximadamente paralelas en el sentido W-E, y-

la prob.:iblc fulla del Itsmo de Tchu:inl,,pPC que cruza a 6ste 

en el sentido S-N. A ella est&n asociJclos los epicentros -

donde sa han qencrado los sismos do mJyuros consecuencias-

0n la reglón lelos de ellos cst5n frente ~ Coatzacoalcos al 

Norte), 
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III.2.4. Zonificaci6n. 

La construcci6n del Complejo Pe -

troqu1mico-de:Pajarito~ y de sus instalaciones auxiliares, 

ha permitido conocer condiciones.del subsuelo particulares 

de la margen derecha del rto Co~tzacoalcos. Aunque . ta,mbién 

,1qu1 existen, en las lomas, suelos e6li tices_ y suelos res.!_ 

duales de las formaciones subyacentes, y en. las_ lireas ·ba -

jas suelos aluviales recientes de llanura de. inundáci_6n y

cle pantano, hay diferencia en _su composici6ri, .. en su distr! 

buci6n y en sus propiedades mecánicas, que los distinguen

de los suelos de la margen derecha. 

Se ha observado en la localidad,-

que los suelos de las partes bajas ofrecen condiciones de-

cimentación notablemente diferentes a las de los suelos de 

las partes altas. Asimismo, se ha visto que estas diferen

cias obedecen, en general, a que se trata de suelos de di-

ferente origen, de diferente proceso de formación y de di-

ferentes propiedades mecánicas. Asociado a determinada ge~ 

morfología va determinado tipo de subsuelo, aún cuando de!:_ 

tro de 61 se observen varios contrastes. Teniendo en cuen-

ta esto, y con el fin de aplicar un criterio general a la-

localidad en estudio y al árN1 que en s1 comprende, se ha-

decidido proponer y emplear la siguicnU' zonificaci6n ele

mental (V Reunión Nacional de Meclnica de Suelos): Zona Al 
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ta o Zona de Lomas, y Zona Baja o Zona de Inundación. 

- En: :la Zona Baj'a o. Zona de Inunda-

ción, están ubicadas, eri-unachuena.~~ar'tf;~1~6-()~rc~-~:élfcó-~ 
municaci6n y. de servi~io;'i ~~~í.~-~oria_·~1-~f ~6 ióna é'le I.ó-

:::~c::ª::: •~r~~lJj~~:Hr~~-~~:~~t~~~~;~5c,~!:z·t:~~~~:~~~;,:~;Ü:n~-~f:-~:~--
:·~"~<-:. ,, -

En l~ Zóna Baja abun~an},Eíri'<Jran-'-

des espesores, suelbs ~ueltós i ~land~~ de l>'a'ja resi.~ten 
cia al corte y de alta compresibilidad, en t~~~;:,;_~ll°e, en·_ 

la Zona Alta, este tipo de suelos no ·aparece b, 'si_ ac·aso,

aparece en muy pequeñas proporciones·, y, a cariibio, se en -

cuentran materiales de media a alta consistencia y campar!!_ 

tivarnente más resistentes y menos compresibles que los de-

la Zona Baja. 

ZONA BAJA 

La morfologta de la Zona Baja es la de una llanura 

do inundaci6n. Fuera de los limites f[sicos del r[o y de -

Ja laguna, la topografía es plana: sólo escasas áreas eme!_ 

qen de los cuerpos de agua. Donde ~sta est5 estancada, -y 

ello es frecuente- se desarrolla una vegetación caracterl~ 

tica y en algunas partes se forman pantanos. 

El suelo explorado en la Zona Baja puede conside -

rarse constituido por dos secuencias de depósitos, que se-

denominarán Superior e Inferior. La superior, que alcanza-
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espesores entre 17 y 22 metros, es aluvial reciente, y está 

constituida por depósitos, en sü.mayor parte fluviales y en 

menor proporción cóliticos, constituidos por arcillas, li -

mos y arenas finas, y mezclas de ellos, por lo general bla~ 

dos y sueltos. La Inferior es una secuencia antigua, que e~ 

t§ formada por lechos muy compactos de arenas gruesas y me

dias que con algo de gravas, y de arcillas arenosas fuerte

mente preconsolidadas, aparentemente de origen tanto marino 

como aluvial, que, segan los estudios del §rea, se formaron 

en el Mioceno Medio y Superior y en el Pleistoceno. Abunda~ 

en las dos secuencias, los materiales de colores verdes y -

blancos con tonos grises, aunque hay también algunas partes 

en los depósitos compactos profundos, de color amarillo, -

probable indicio de oxidación. 

Secuencia Superior 

Las porciones emergidas y las orillas del -

r1o y la laguna presentan, en los primeros cinco a diez me

tros, depósitos de arenas medias y finas uniformes, limpias 

y muy sueltas, aparentemente eóljticas y depósitos de are -

nas arcillosas, arcillas arenosas, limos arenosos y arci -

llas, todos muy blandos, que se pueden considerar como dep~ 

sitos de playa fluvial o de aryuas someras. 

Debajo de los dep6eltou antorlores, donde es 

tos existen, o a partir de la su¡wrficil' del subsuelo, don

de no, se descubren normalmente dos lechos relativamente --
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gruesos de arcillas de alta plasticidad y arcillas areno -

sas de color verde y gris verdoso de consistencia variable 

de muy blanda a firme, separadas por una capa de arenas ªE 

cillosas y arenas finas y medias con grava fina y media de 

compacidad variable entre media y muy compacta. 

En el lecho arcilloso superior, que alcanza 

espesores hasta de 8 a 11 m. se alternan arcillas arenosas 

con arcillas -francas. 

A profundidades variables entre 15 y 18 m., 

en los sondeos del r1o, y entre 11' y 15 m. en los de la 12. 

guna, se descubre el lecho arciifóso_- inferior. in el cauce 

del r1o y en algunas partes de la_ l¡¡gu_na este. l_echo est1i -

confinado entre capas de arenas y tiene un espesor _reduci

do. 

Secuencia Inferior. 

Debajo de la Secuencia aluvial aparecen le

chos de arcillas fuertemente preconsolidadas y de arenas -

de muy alta compacidad. Los primeros 5 a 8 m. de estos le

chos antiguos, que se encuentran desde profundidades de 18 

a 20 m. est5n representados, en los sondeos del rto, por -

arcillas arenosas, arenas arcillosas y arcillas, de color-

qris, y de consistencia variable entre media y muy dura -

(N de 10 a m5s de 60, en pruebas do penetración est~ndar). 

A profundidades variables entre 27 y 32 m. en el r1o y en-
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la pen1nsula, y a menor profundidad (17 a 25 m). en .la la-

guna, se encuentran arenas de muy alta. compacidad. Son a

renas cuarzo.sas, medias y gruesas;" bfancas )~cji;:ises; ,eón-

contenido variable de gravas y de' limo:· La· ;eri~tr~~i6~ es 

tfindar en estos materiales da más áe' '60 • ~~:lp~~·~ 
./· . ·, .... --~~-·,_, '".ó;·¿&:,.;c;='~';¿--:: ,;~-c.:-' 

i:.-.~·.-~t~r~~~ ,; (~~~;· 
ZONA ALTA • _' : .. {>·· ... >'•' . 

El subsuelo de la Zona Ait~.6 ib~~)~ \~~i~'s .con -

trasta con el de la Zona Baja : Z·~n:;~ri11ilh~~ci.f.6~ en di-

versos aspectos: 
__ ;--- .·- - ·- _- __ :,<.I:~::_:~)<'.;:\,J' 

la variedad y.disposi~i6~:~~1~~ suelos: a. En 

Hay lomas formadas casi enteramente de aren.a, ...:1os,. mi:ida -

nos-' y hay otras en que se alternan . arenas ··ca~· ~l:~:Ül~~ y 

limos en disposiciones y mezclas tan des~rdenad~·s 'c!U:E! ~s -

muy dificil encontrar correlacicSn entre dos sondeos., aCm. -

cuando est~n uno cerca del otro. 

b. En el grado de saturacicSn, En todas las par 

tes elevadas que sobresalen del agua, los suelos están par 

cialmente saturados. La profundidad del nivel freático es-

variable; coincide con el nivel del agua en el r1o o en la 

laguna, en las faldas de las lomas, y sube hasta 5 m. res-

pecto a este nivel en el interior de 6stas. Parece ser que 

existen tambi~n niveles colgados. 

c. En los colores. Abundan en esta zona los --
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suelos de colores cafés, rojos, anaranjados y amarillos,

que revelan procesos más o menos avanzados de oxidaci6n. 

d. En las propiedades mecánicas. Comparados -

con los suelos de la Zona Baja, los de la Zona Alta tienen 

por lo coman un contenido de agua bajo, y su resistencia -

al corte, aunque muy variable, suele dar más valores altos 

que bajos. 

Médanos.- La altura media de estos médanos

cs de 30 m s.n.m. que es una altura frecuente en este tipo 

de estructuras eólicas. Forman el médano una secuencia su

perior de arenas finas, sueltas, que se extienden de O a -

3.50 m en siete sondeos, de O a 35 m en cinco sondeos y a

profundidades intermedias en el resto, (de un total de 17 

sondeos); y una secuencia inferior, de arenas compactas, -

probablemente pertenecientes a la Formaci6n Antigua, que -

se encuentran a profundidades de 20 a 35 m. Entre las are

nas sueltas y las arenas compactas existen arenas de comp! 

cidad media. El nivel freático aparece a m sobre el ni -

vel medio del mar, por lo que las arenas sueltas y algunas 

de las arenas medias están parcjalmentc saturadas. 

Lomas inmediatas a la laguna.- En las lomas 

con alturas de 14 a 19 m. se pueden distinguir también dos 

secuencias. En la superior so oneuontran, hasta profundid! 

Jos variables entre 11 y 20 m., lirnou arenosos y arenas l! 



69 

masas color café y amarillo de compacidad variable de sue! 

ta a compacta (N de 5 a 50 golpes), teniendo, la mayor!a,-

compacidades medias (N= 25 golpes) • Subyace a estos suelos 

la secuencia inferior, formada por arenas limosas y arenas 

medias color café claro y, a veces, rojizas, muy compactas 

(N mayor de 60 golpes). Hay zonas, muy localizadas, en las 

que, desde la superficie, el suelo es muy compacto. El ni-

vel freStico se encuentra a una cota media de 5 m respecto 

al nivel medio del mar, y oscila~ 1 m durante el año. Con 

siderando la altura de estas lomas, los suelos entre O y -

10 m estSn parcialmente saturados. Hay otras lomas que di-

fieren de las anteriores en que, en la secuencia superior, 

tanto inmediatamente abajo de la superficie como interca!~ 

das entre las arenas limosas y los limos arenosos, que son 

semejantes a los anteriores descritos, se encuentran arci-

llas cafés y rojizas de blandas a firmes, as! como mezclas 

también de consistencia variable, de arcillas, limos y ar~ 

nas e inclusive, algunos estratos de turba consolidada. 

III.2.5 Lomas del Cornplejo__!'etroqu!mico. 

El Complejo Petroqu!mico de Pajaritos se -

ha desarrollado en una planicie artificial, unos 2.5 Km al 

sur de la laguna. Para crear esa planicie se realizaron i~ 

portantes movimientos de tierra, que implicaron la excava-

ci6n de las lomas antes existentes y el relleno de pnque -
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ños valles de arroyos y de la parte oeste del terreno. La-

cota media final de la planicie es de + 8.50 m sobre el n! 
~/ 

vel medio, del mar. Las lomas originales ten!an alturas de-

15 a 25 m y las zonas bajas de 2 a 5 m, por lo que se tu -

vieron que hacer cortes de hasta 16 m y terraplenes de al-

tura m&xima de 7 m. Las paredes de los cortes son pr&ctic~ 

mente verticales. En los taludes expuestos se observa la -

gran héterogeneidad de los suelos que forman las lomas. Es 

ta heterogeneidad es atribuible principalmente a variacio-

nes en el grado de alteraci6n por intemperismo sufrido por 

los suelos, el cual penetra hasta profundidades importan -

tes, en ocasiones hasta la totalidad de la profundidad ex-

plorada. La mayor parte de los sondeos se hicieron estando 

la plataforma terminada. La descripci6n que sigue supone a 

la superficie de ella como superficie del terreno. 

Secuencia Superior. 

En general se encuentra, en la parte superior, are! 

llas, arcillas limosas, limos y arcillas arenosas color ca 

f6 amarillento, de consistencia variable entre media y dura 

(N de 40 a 50 golpes) alternadas con arenas finas y medias 

de compacidad suelta a media (N de 10 a 30). El espesor de 

estos suelos varia entre 4 y 10 m. Hay mayor proporci6n de 

suelos cohesivos en general, y en particular, en las porci~ 

nos orionte, contral y norte; en las partes sur y poniente 
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abundan las arenas. 

Aparece debajo de estos suelos, en la parte central 

del Complejo, una capa que alcanza espesores hasta de 7 m

(profundidad de 11 a 18 m) constituida por arcilla, arci -

lla limosa y arcilla arenosa, color caf€ amarillento, de -

consistencia blanda a muy firme (N de 2 a 20). 

Secuencia Inferior. 

La secuencia del suelo antes descrita, descansa a -

profundidades variables entre 25 y 40 m sobre la secuencia 

inferior, constitufda por arenas y arenas limosas muy com

pactas (N mayor de 60 golpes). 

En los sondeos más profundos de las partes oriente, 

central y norte del Complejo, se encontraron, en las por -

ciones finales de los mismos, (profundidades de 25 m en el 

oriente y de 35 m y mayores en las otras partes) lechos ar 

cillosos muy duros (N mayor de 60 golpes). 

Es interesante hacer notar que en algunos sondeos -

se descubrieron, casi desde la superficie, suelos (arenas

y arcillas) que se pueden considerar de la secuencia infe

rior por su clasificaci6n y su alta compacidad y consisten 

cia. Es probable que estos sondeos se hayan localizado en

el núcleo de las lomas, donde el intemperismo ha degradado 

menoa las formaciones originales. El nivel frcático se ha-
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encontrado a profundidades de 3 a 4 m bajo la superficie -

de la plataforma del Complejo, que corresponde de 4.50 a -

5.50 m arriba del nivel medio de la laguna. En algunos ca

sos se ha visto que la piezometria es irregular y que no -

es posible definir un nivel freático. 

III.2.6 Desarrollo Estructural de la Zona. 

Dado el carácter industrial de esta área,

prácticamente no hay construcción urbana, y las estructu -

ras de mayor importancia están concentradas en plantas de

producci6n y en las instalaciones de servicio de las mis -

mas. 

En el área de Pajaritos se tienen, plantas 

potroqu:l:micas,~ de fertilizantes y de sosa, que cuentan tam 

bién con servicios portuarios en la laguna. Destacan entre 

ellas las de PEMEK del Complejo Petroqu:l:mico (Etileno, Ac~ 

taldehido y Derivados Clorados), la Termoeléctrica, opera

da con gas, de la CFE, y las plantas de participaci6n est~ 

tal, Tetraetilo de México, Sales y Alcalis y Fertilizantes 

Fosfatados. 

Las plantas industriales mencionadas, cons 

tan de estructuras do concreto y de acoro, siendo más numo 

remas estas Oltimas. En orden de importancia, (de las es -

tructuras más pesadas y más sensibles a asentamientos difa 

ronciales, a las simples y ligaras) a0 tiene, en general: 
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a. Torres de proceso elevadas, lo mismo--

que estructuras esbeltas y-muy pesadas; como silos, hornos 

y chimeneas. --
. >; ~ ~>: ., 

Redpierites poco fl~idblés .y relativa-

mente pesados, eci'if.ici~s Principales a·e las(.pi:aJ;t~~S~<.t'án -
-- __ ·· ':~ . . -·::: _-,>.: :: · . .< - . ·--;-·- .::_~ ,:,;:,.__·.,:,_:..._,~' ~-

que s horizontales de almacenamiento, calderas, -~ompresoras 

y la mayor parte de.las unidades de proceso. 

c. ·Tanques de almacenamiento verticales,

flexibles;' de. fonélc:í plano. 

'a.-. . Transformadores, bombas, soportes de -

tuber1a y eCJ\li~o·,poco ·sensible a asentamientos. 

-e; ---Torres de enfriamiento, cisternas y_-o-

tras estructuras--menores. 

Especial mención merecen las dos o_bras mlis 

importantes de comunicación en el lugar. Una es·el- tramo -

de la carretera Trans1smica que une Minatitllin con Coatza-

coalcos (22 Km); el cual tiene una calzada de 7.5 m de an-

cho y está hecho, casi en su totalidad, sobre un terrapl6n 

desplantado en el llano cenagoso que separa las dos ciuda-

des. La otra es el puente de Coatzacoalcos, con el que se-

logra la comunicación, por tierra, con el sureste. Es una-

estructura de trabes de concreto presforzado, que cruza -

el r1o a la altura de la isla de Pajaritos, dos kilometros 
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aguas arriba de la poblaci6n de Coatzacoalcos, con una lo~ 

gitud de 965; 87 rii -pon dos calzadas, una de 7 m de ancho P!!. 

ra carretera-iy--~ otra de - 3; 4 m de ancho -para f_e-rrocarril. SQ. 
,. 

bre el ca~cé -principal del r!o tiene una estructura met1U:!:_ 

ca levadiiá_ -d-e. un ciaro de 66 m que da un espacio libre P!!. 

ra la nav~g~~i6n de 64 m de ancho por 35 m de alto. 

III.3 Descripci6n del Subsuelo en la Unidad 
de Pajaritos de Fertilizantes 
Mexicanos, S.A. 

El sitio de la obra se localiza dentro del 

Complejo Industrial Pajaritos. Ocupa un ~rea de BOOxlOOO m 

aproximadamente, orientado en la direcci6n Norte-Sur. Se -

encuentra limitado al Norte por la Laguna de Pajaritos y -

•• l Sur por _la_ carretera a Rab6n Grande. 

En la zona poniente del terreno se encuen-

tran las instalaciones actuales de FERTIMEX. 

La topograf!a original del terreno presen-

taba dos zonas: La zona alta con elevaciones de 6 m 6 mayQ_ 

res con respecto al nivel del mar, y la zona baja con elev!!. 

ción media de 2.00 m., localizadas respectivamente al Sur y 

Norte, Parte de la zona baja estaba cubierta por pantano. 

En t6.rminos generales, el subsuelo est~ --

constituido por materiales sedimentarios y de origen alu -

'-' iil l . 
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ZONA ALTA 

Ocupa aproximadamente 400 m del terreno en la parte 

Sur. Está constituida pi:incipalmente por arenas finas, ar~ 

nas limosas y arenas arcillosas de consistencia media a 

firme. El estrato firme que se localiza en este lugar a la 

elevación de -10 m aproximadamente, está constitu1do.:por -

arena y grava fina de alta compacidad, 

De acuerdo con la topograf1a de esta zona -existen -

lomas y valles. En los valles, los suelos superficiales e~ 

tán constituidos por m~teriales arcillo-arenosos de aprox! 

madamente 1.00 m de espesor y debido a las caracter1sticas 

impermeables de estos materiales, el nivel de aguas freát! 

cas se encontró cerca de la superficie. 

En la parte más alta de esta zona se hicieron trab~ 

jos de terracer1as para tener una elevación media de 16 m. 

ZONA BAJA 

Localizada en la parte norte del predio, con eleva -

cienes menores de 6 m. Presenta un desnivel de aproximada

mente 3.5 m siempre hacia el extremo norte. 

El subsuelo de esta zona está constitu!do principal 

mente por arena fina arcillosa y arena limosa, cuya compa

cidad es errática, con capas sueltas, medias y densas, in

tercaladas entre si hasta 10 y 25 m <le profundidad (eleva-
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cienes -14 y -23 m aproximadamente), la parte m§s profunda 

se encuentra cercana a la laguna. 

El p.irntano que- oc\lpa parte de 1~ zona baja I presen

ta en los pri~ero~ 2.cio a'. 2.s m ~e p.1.:ofundidad con respec

to al terreno natural,_· arcilla orgánica y arena fina arci

llosa gris.oscu~o-y negro, de consistencia blanda a media

y de compacidad muy suelta a suelta respectivamente. 

A partir de este estrato y hasta el estrato firme -

se encuentran series de materiales constituidos por arena-

fina limosa no pl§stica, arena fina arcillosa y arena fina 

arcillo~limosa cuya compacidad es muy variable, intercalli~ 

dose estratos sueltos, medianamente compactos y muy campa~ 

tos hastallegar al estrato firme a 25 m de profundidad. 

Actualmente la zona baja se encuentra con relleno -

de arenas limosas y gravas, hasta la elevaci6n 5 m. Dicho-

relleno fue colocado a volteo y no se llev6 control de co~ 

pactaci6n quedando en algunos lugares en estado muy suelto. 

III.3.1 Trabajos de Campo. 

Con el fin de determinar las caracter!sti-

cas estratigráficas del subsuelo hasta 30 m de profundidad, 

en la zona del almacAn de Grea, se efectuaron cinco son --

deos mixtos denominados SM-1 a SM-5, alternando el uso de-

la hcrramjcnta de penetración cst&ndar con el mucstreador 
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de pared delgada tipo Shelby y el tubo Shelby dentado. 

Con la herramienta de penetraci6n estándar 

se obtuvieron mues.tras alteradas en tramos de 90 cm de lo!! 

gitud, alternadas con tramos de muestra inalterada de la -

misma longitud, obtenida con tubo Shelby o tubo dentado. 

Los sondeos SM-1 a SM-3 se localizan en el 

área de la bodega, mientras que el SM-4 y SM-5 se encuen -

tran en la zona de vías respectivamente, segUn se indica -

en la (Figura III-1). 

Estratigrafía y Propiedades del subsuelo, 

La estratigrafía definida mediante los so!! 

deos de la zona del almacén es la siguiente: 

Superficialmente se observa arcilla de ba

ja compresibilidad y contenido de agua variable de 16 a -

• 40%; en el sondeo SM-1 se encuencra de +3.64 a+ 1.74 m, -

en el sondeo SM-2 de +2.90 a + 1.70 m y en el SM-3 de 

+ 5,83 a + 5.08 m. A continuaci6n se tiene arena de comp~ 

cidad suelta a media cuyo contenido de agua medio es de --

20%, excepto en pequeñas vetas arcillosas aisladas donde -

el contenido natural de agua alcanza valores de 521, enea!! 

trándose ftsta de + 1.74 a - ~.~~ m, de + 1.73 a - 13.70 rn-

y de+ 5,09 a - 7,87 m en los sondeos SM-1 a SM-3 rcspect! 

vamente. El sondeo S!·l-1 detectó un lente de arena muy com-

• Todas las elevaciones cstln referidas al nivel 
medio do baja marca. 
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pacta de - 0,76 a~ 2,86 m, y el SM-3 registró un lente de 

limo de alta compresibilidad con contenido de agua varia -

ble de 45 a. 70% de+ 1.73 a+ 0.83 m. 

En seguida se tiene arena muy compacta con 

contenido natural de agua medio de 30% en el sondeo SM-1 y 

de 20% en los sondeos SM-2 y SM-3, la cual se localiza de

- 9.96 a - 19.86 m, de - 13.70 a - 15,50 m y de - 7.87 a -

-10.97 m en los sondeos SM-1 a SM-3 respectivamente. 

En el sondeo SM-1 de - 19.86 a - 26.36 m -

se encuentra arena de compacidad media a muy alta cuyo co~ 

tenido de agua medio es de 30%. 

El sondeo SM-2 registró una lente de·arci

lla de consistencia muy dura a firme y contenido· natural -

de agua medio de 30% y se localiza de - 15.50 a - 21.90 m, 

encontr~ndose inmediatamente despu~s arena medianamente 

compacta hasta - 27.10 m. 

Finalmente, en el sondeo SM-3 la arena de

mediana compacidad se encuentra de - 10,97 a - 22.37 m, -

siendo su contenido de agua de 20% en promedio, salvo en -

pequcfias vetas arcillosas aisladas en donde el contenido -

natural de agua alcanza valores hasta de 50%. A continua -

ción se tiene una arcilla de consistencia firme y conteni

do natural de agua variable de 25 a 56i que llega hasta --
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- 24.47 m. De - 14.07 a - 14.67 m se detect6 una lente 11:_ 

mo arcillosa de alta, comprésibilidad cuyo contenido_ de a -

gua v~r1a de 20 a. 50%. -

En la_ Figura III-2 se presenta el corte es 

tratiogrlifico que une los sondeos SM-1 a SM-3. 

La estratigraf1a definida por el sondeo -

SM-4 localizado en la zona de patio de maniobras es la si

guiente: 

De+ 3.31 a + 2.41 m se tiene arena arcill2 

sa con conte~ido de agua de 15 a 22%. En seguida y hasta -

+ 1.91 m uria arcilla de alta compresibilidad y consisten -

cia muy blanda cuyoccontenido natural de agua es de 40%-. A 

partir de·+,_1.91 y hasta - 26.89 m se encuentra arena are!_ 

llosa con contenido de agua variable de 20 a 35% salvo en

una pequeña veta arcillosa aislada que se encuentra aprox!_ 

madamente a - 3.49 m, donde el contenido natural de agua -:

es de 66%. La compacidad de esta arena varia de la siguie~ 

te forma: de + 1.91 a - 1.59 m media, de - 1.59 a - 6.19 m 

suelta a alta, de - 6.19 a - 17.49 malta a muy alta, de -

- 17.49 a - 23.79 m media y de - 23,79 a - 26.89 m m_uy al

ta. 

La columna estratigrlifica definida por el

sondco SM-s- localizado en la zona dé vfos es la siguiente: 
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De + 5.57 a + l.57 m se tiene arena fina -

arcillosa de mediana compacidad y contenido natural de a -

gua variable de,20,-a 30%.-A continuaci6n y hasta-.:..--0~33 m

se encuentra' arctÍla 'de compresibilidad alta a baja, con -

sistencia '.ti1a~~~:: y contenido de agua variable de 2 3 a 50 % • 

En segJiaaL-~~~~'a';, ·<B; 9 3 m arena arcillosa de compacidad -

suelta a ~~~,~-lt~ ~uyo ~ontenido de agua medio es de 20%. 

De - 8.93 a - 10.33 m 'se tiene arcilla de baja compresibi-

lidad, muy dura y contenido natural de agua medio de 20%.

Inmediatamente, de - 10.33 a - 18.43 m se encuentra arena-

arcillosa de compacidad alta a muy_alta y. contenido de-a -

gua de 20% en promedio. De - 18 .. 43 a - ~9.23 m una-pequefia 

lente arcillosa de consistencia muy- dÚra'._y con contenido -

natural de agua de 35%. En seguÍda' se encúentra- arena -fina 

muy compacta y contenido de agua variable de 15 a 28% y ha~ 

ta - 21.33 m. Finalmente de - 21.33 a - 24.63 m, s• tiene 

arcilla de alta compresibilidad de consistencia firme y co~ 

tenido natural de agua variable de 15 a 56%. 

III.4. Evaluaci6n de la Susceptibilidad de 
Licuaci6n de las Arenas sueltas. 

De los seis criterios expuestos anteriorme~ 

te para evaluar la posibilidad de licuaci6n, solamente se-

van a utilizar tres en este trabajo, ya que de los restan-

tes-no se tiene la informaci6n que requieren para poderse

utilizar. 
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El estrato licuable que se analizará es el 

comprendido entre las cotas - 1.50 y - 6.00 m, del sondeo-

SM-2 (Figura III-3): 

III.4.1 Criterio de Kishida. 

Condiciones de licuación: 

.a. El nivel de aguas freáticas sí se en -

cuentra cerca de la superficie. 

Para Z = 4.50 m se tiene.:• 

b. 2 mm) 050 > ó:~1/111in 
o50 •.. ~··a;21mñl ·cl)e'ra'Fí~ur~ l:rr-4> 

2c mm,? 0
50

= h. 2i'nik:'; rii'C!j~ mm 
-::._~·-=--'~~- -_- .--- = 

Cu 3.28 < 10 (De la Figura III-4) 

.d. El espesor del estrato no.licuable arr! 

ba del licuable debe se·r menor que B m. 

Estrato superficial no licuable 3.00 

(del terraplen) + 1.50 (CL) = 4.50 m < B m 

e. r= Espesor estrato no licuable < 1 
Espesor estrato licuable 

r= 4.50 = l 
4.50 

De lo anterior se observa que·el estrato 

un estudio tiene grandes posibilidades da licuarse. 
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Analizando las condiciones que el suelo d~ 

be cumplir para no ser susceptible a licuaci6n, obtenemos: 

a. Presi6n efectiva de confinamiento cG6 ) 
superior a 2 Kg/cm2 • 

Para Z= - 4.50 m 

\i~· 2 (0.80) + 1.92 (2.10) + (1.92 
- 1.0) (1.60) 

()~ 7 .104 Ton/m2 < 20 Ton/m2 ó 

2 Kg/cm2 

b. Cr > 75% 

Cr es mucho menor del 75% 

Por lo tanto, se observa que la probabili

dad de que el estrato arenoso considerado se licue, es muy 

grande, 

III.4•2 Criterio de Oshaki. 

superficie. 

Condiciones de licuaci6n: 

a. Nivel de aguas freáticas cerca de la -

Para Z= 4.50 m se tiene: 

b, 2mm>o60 >0.20mm 

060= 0.23 mm (De la Figura III•4) 

2 mm> 0 60= 0.23 11'.m > 0.20 mm 
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c. D10 < 0.10 mm 

D10 = 0.07 < 0.10 mm (De _la Figura III-4) 

4. Nsp< 2Z 

Nsp= 2 para Z= 4.5o·m 

Por lo que Nsp"'. 2_~,~!9.':,,.2Z,). 

Por lo- tantó, se---ob~~~~:t:die•-'eY ~!lelo po -

dr1a licuarse. 

·_-_Este es un criterio menos rGstico que los

dos anteriores, necesitando por lo tanto más datos del sub 

suelo y de la __ zona en estudio, para su utilizaci6ñ. 

?;máx = 0.65- 't Z a máx • rd 
(f~ <i~·g 

Donde: 

n.a.f. a - 2.90 m. 

~ Z= 2 (0.B) ·+ l.92 (3.70)= 8.704 Ton/m2 

(j~ = 2 (0.8) _+_l.92 (2.10) + 0.92 (1.60)= 

7.104 Ton/m2 = 0.66 Ton/tt2 

rá= 0.96 De la Figura III-5 para Z=-4.50 m 

ªmáx= c • g 

El coeficiente sismico "c" se puede obtener 

do reglamentos de construcciOn para el diseño <le ~~tructu-

ras, o de espectros de accleraci6n obtenidos de sis~os oc~ 
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rridos en la zona en estudio. 

Del Reglamento de Construcc16n del D. F., 

se observa_ que· para diferentes estructuras el valor.de e 

varía entre:o;o6 y. 0.15, por lo que 

·-_ 13" 1 

-~-

Cn = 1.22 

-- -·sustituyendo valoretf1-

N = 2 (1.22) 

N., 2.44 
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Para el valor de N calculado se obtiene su 

valor correspondiente en la gráfica de la Figura II-4 1 el

cual representa la reiaci6n de esfúe:rzos que el súelo es -

capaz de soportar antes de licuarse, siendo dicho valor de 

i = 0.035 < 0;1147 
qb 

Por lo que se concluye que el e~trato en -

estudio es muy factible que se li~ue, bajo la acci6n de un 

sismo. 

En base a los resultados obtenidos en los-

tres criterios utilizados, se recomienda que se mejoren 

las caracter1sticas f1sicas del subsuelo del almacén de 

úrea, para disminuir de esta forma la susceptibilidad de -

licuaci6n en dicho suelo. 

III;S An5lisis de la Cimentaci6n. 

Tomando en cuenta la estratigraf1a del sub 

suelo y los tipos de estructura que se construirán, se co~ 

sidera que la cimentación más adecuada para la estructura-

metálica y las vias de las grúas m6viles cargadoras será a 

base de pilotes de punta apoyados en la cara de arena de -

compacidad alta que se observa en el corte estratigráfico. 

l\dicional1:1ente ne consideró la forma mlis -

adecuada para recibir la carga que trasmitirá la úrea al -
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subsuelo. Existen dos alternativas: la primera consiste en 

construir un firme armado que resista las deformaciones e-

lásticas derivadas de la carga y descarga de la O.rea, ~as!-

como los asentamientos diferenciales por carga estática y-

carga dinámica. La segunda seria apoyar la O.rea en una lo-

sa rigidizada que descanse sobre pilotes de concreto o si-

milares, de tal modo que los hundimientos diferenciales y-

totales, por carga dinámica, de las capas sueltas superfi-

ciales sean independientes de la estructura que soporta la 

O.rea. 

La primera de las soluciones es factible,-

s6lo que se garantice que las deformaciones por carga din! 

mica (sismo) sean tolerables. En caso de no ser as! se po-

drtan mejorar los materiales sueltos por explosiones y por 

precarga; pudiéndose derivar de ello una tercera alternat! 

va que consiste en apoyar la totalidad de las estructuras-

superficialmente. La segunda alternativa no se considera -

factible desde el punto de vista econ6mico. 

A continuaci6n se presentan los cálculos -

de capacidad de carga para pi lotes apoyados de punta, y de 

Jos hundimientos para cimientos superficiales. 

IIl.5.1 Capacidad de CarQa de Pilotes 
Desplantados a la Clevaci6n - 22 m~ 

Para determinar la c~pacidnd de carga de -

cimientos profundos se utiliz6 el criterio de Meyerhof, ID!: 



87 

<liante la siguiente expresión: 

q= '6' D f [ Nq + (Q_ N'q - Nq)J 
º1 

Donde: 

q, 

'lr· 
Df, 

o, 

01, 

Nq y 
N'q, 

capacidad de carga última en ton/m2 

peso volumétrico del suelo en ton/m3 

profundidad de desplante de los pilo
tes en m 

profundidad de empotramiento dentro 
de los materiales compactos 

profundidad de empotramiento teórica 
total dentro de los materiales 
compactos 

factores de capacidad de carga que 
dependen del ángulo de fricci6n 
interna de los materiales de apoyo 

Se consideró una profundidad de desplante

ª la elevaci6n - 22 m alrededor de los sondeos SM-1 y SM-2, 

una profundidad de empotramiento m1nima en materiales com

pactos de 2 m y un ángulo de fricción interna de 35°, con-

lo que se obtuvo la gráfica de la Figura III-5 donde se -

presenta la carga admisible de pilotes en función del diá-

metro para un factor de seguridad de tres. 

Los hundimientos que tendrá este tipo de -

cimentación no se pueden calcular en vista de que la estra-

tigraf1a bajo los materiales de apoyo no esta suficiente -

mente definida. No obstante, se puede afirmar que serán de 
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escasa magnitud en vista de que los apoyos quedarán muy s~ 

parados entre si. 

En la zona cercana al sondeo SM-2 habrá n~ 

cesidad de revisar la profundidad de apoyo de los pilotes-

en funci6n de las cargas; ya que, en caso de desplantar -

los pilotes a la elevaci6n - 22 m, se tendr1a una lente de 

arcilla blanda a media muy cercana a la punta. En estas 

condiciones conviene apoyar los pilotes a una elevación v~ 

riable entre 12 y 20 m siempre y cuando los asentamientos-

<JUe se generen sean tolerables y la estratigrafía pueda 

ser definida con más precisión, especialmente entre los 

sondeos SM-2 y SM-3. 

III.5.2 Hundimientos por Consolidación de losº 
Estratos Arcillosos. 

Se estimaron los hundimientos totales y d.!. 

ferenciales que ocurrirán a largo plazo, considerando las-

curvas de compresibilidad obtenidas, las cargas proporcio-

nadas por el Departamento de Ingenier1a de FERTIMEX y el -

corte estratigráfico definido hasta la máxima profundidad-

explorada. 

Teniendo en cuenta las variaciones estrat.!. 

qráficas, se observa que e~ el centro de la bodega se ten-

drían los hundimientos máxil:los; sumarfon 30 cm de los~ cua-

lus 20 cm corresponden a las lentes arcillosas profundas -
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(elevaciones - 15 a - 22 ml y 10 cm a la capa arcillosa s~ 

perficial. En estas condiciones los hundimientosdifcren -

ciales resu1tadn-de·20 ~m'en Go 'm lo- e:uaCes- tai~raEYe~ -

en caso de que ·e1 .·,is:tratO a~cilloso. px:ofuridé:i ;t:~·~¡·-~~:-:,'.J.~ri.e_ 
,:;·)(. -· ·-··-= ·.-

cienes graduales de .. espesor seglln se observ.a en: la :;E'igura-
_., ,. 

III-2. 

III.5•3 Movimientos El!i.stiCos delos:sueios 
Arenosos. -__ ;:¿~./~\;tr~i·: · 
se estim6 el movimiento eÜsü~o máximo o

···::º\,.:-<::·~: : 
casionado por la carga total de la· bodega·, de '(irea, median-

te la expresi6n: 

Donde: 

AH, hundimiento en cm 

P, presfísncde contacto en ton/m2 

B, ancho de la zona de carga 

u. relaci6n de Poisson 

I, factor de forma 

E, m6dulo de elasticidad en ton/m2 

Se consider6 una presi6n de contacto media 

de 6 ton/m2, un ancho de 60 m, una relaci6n de Poisson de-

0.45 y un m6dulo de elasticidad de 9000 ton/m2 , obtenido -

a partir de las pruebas triaxiales. Con lo anterior se ob-
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tuvo una deformaci6n elástica máxima de 6 cm al centro y -

de 17 cm en la esquina. 

III. 6 Observaciones y Recomendaciones al 
Proyecto. 

La actual superficie del suelo está a una-

olevaci6n aproximada de + 5. O m , que fue formada en parte-

por arenas fangosas arrastradas de la Laguna de Pajaritos-

y en parte de material de excavaciones de la zona alta sur. 

El material de relleno no fue compactado y su composici6n-

es errática. 

La superficie del suelo era irregular y c~ 

bierta de vegetaci6n la que fue dejada en el lugar cuando

ue verti6 el relleno en la superficie. Había también dep~ 

sitos locales de yeso que resultaron de accidentes de tube 

rías y que fueron dejados en el lugar bajo el relleno. 

Los marcos de concreto pretensado, el piso 

do concreto que sirve de apoyo a la úrea y la excavadora,-

requieren una cimentaci6n que no esté sujeta a asentamien-

tos diferenciales bajo la carga inicial y a ciclos de lle-

nado y vaciado de la úrea. También, porque la posibilidad-

de licuaci6n debida a la actividad sísmica debe ser elimi-

nada. 

El único medio factible para proveer una -
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cimentaci6n satisfactoria en el sitio, es por el método de 

precarga combinado con t~cnicas de explosiones. El prop6s~ 

to de precarga es para consolidar el material suave y com

presible (arcillas fangosas compresibles y arenas fangosas) 

y el de explosiones, bajo carga, para densificar las are -

nas finas uniformes. 

Se recomienda que el área sea precargada -

en secciones, cada sección de aproximadamente 70 x 70 m y

con una altura de 8 m 6 con una carga 30% mayor que la car 

ga máxima de la estructura y de la úrea almacenada (10 Ton/ 

m2). La primera secci6n constituira una secci6n de prueba

quc será instrumentada para determinar el tiempo requerido 

de precarga, la magnitud de los asentamientos, el increme~ 

to y disipaci6n de la presi6n de poro, movimientos latera

les, y las aceleraciones producidas por las explosiones. 

Cada secci6n de precarga puede ser coloca

da y removida en un periodo de aproximadamente un mes, au~ 

que e<;to necesita ser verificado por las mediciones hechas 

durante la prueba en la primera secci6n. 

Después que la precarga ha sido removida,

tanto como sea posible el relleno suelto heterogeneo exis

tente deberá ser también removido y reemplazado por un re

lleno satisfactorio compactado, para soportar los cimien -

tos y la losa de piso. 
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Sí depósitos de yeso son encontrados dura~ 

te la extracción del relleno, éstos deberán también ser r~ 

movidos y reemplazados con material satisfactorio. Partic~ 

lar cuidado deberá ser considerado para designar adecuadas 

facilidades de drenaje superficial para prevenir infiltra

ciones de agua de lluvia que podrían disolver cualquier re 

siduo de yeso. 

Futuros estudios necesitan ser hechos para 

el problema de la resistencia en la cimentación de las pa

redes del almacén. Una posibilidad sería proveer cortos -

tensores postensados que anclaran el cimiento de la pared

con la via de apoyo del rascador. Las tres naves están d~ 

señadas corno una sola unidad, por lo que previsiones debe

ran ser tornadas en cuenta para resistir la diferencia de -

empujes horizontales desarrollados por el viento y por ac

ciones sísmicas sobre cada estructura separadamente. 



l [ I HSM-~ 
'ld1I l ~ . 

l ¡ ¡_ .l 

rn 1·~ ______ _ 

n¡ p 
Ecr~iclo 

JI! 
+. H l 'SM-3 !t¡ 
l ,¡_ ~ 

T t + t 
t- ti! 
L~ '. ¡ 1 ' t ' 

-t--

Bode;a de urea 

PAJARITOS VERACRUZ 

z ono de almacft 

_!._!!M-1 
• 1 

\ ~ ~ t rt. sDubutacio,, 

~ i tt ==---------L-O_C_A_L_IZ_A_C_l_ON ___ O_E __ S_O_N_O_E __ o_s ___________ F_I -•• -n-l!I---, _,,.. 



PERFIL 
SM·I 

1 N 0•712 
S M 1 

4 

e. e. A reno o rcl 110 

10 

12 

14 

16 

~ 18 
:m 

2 20 .., 
22 

e .. 

I~ 

ESTRATIORAFICO PROBABLE SEGUN LA LINEA QUE UNE LOS SOtlDEOS 

SM-2 y SM-3 

C.I. Su1loa compr11lltle1 

muy compado 

S.C. Arena arcillo10 d1 compacidad 
media a alto 

s. c. Arena arclllota mui compac1o . 

s.c. Arena arcllla10 do compacidad 
mo dla a olla 

0+812 
2 

o t 912 
3 

H. 

Figuro m~ 2 



" 
1 ~{Uj 
T-~7:-, -
~ - . • "·. ..~ -1 

-5 ~~~~: 
- " ~·:/:"!:~-~ 

-·~ ' : . ~ 

-. _ •. :..·. ~~'.~.~ _f'• ll 

:~:i; 
. ~ ,,. 

10-: )· 

12. .. 
14 

- 16 ; .• · / 

OfmA 1'o.GIU- J.l..Ll-1.1,,_Jo<·l __ _ 

LOC.\LIZACIOrl .l!.1Jll.Hllil!L,_'dtlLU:IillL-
-----__..~'-"'' IWllww:~n ___ _ 
llf'O l)E SOt/UlO [,!!XIO, <ifd-
COll\ + 2.90 msnmbm 

N.A.F. -------------

I"~-º 

l. 

r•;o 

IL _,__ 
·1 

L:-.~~J 
Gr ovo 

C. L 
.\tcilloJ Je bill<l 

ci.n.pn11b11iJaJ 

5 f'-S C 

Ar•n.J1 d• compacido4 
m•4ia 111 tutlta un·1-
forrut ro.t1:i1lo•.J• 

Aun'u fin.u J 11 ... ciiu 
do compociel.id medit 
" muy olto1-irci-
llo•a• . 

f-•21 

' '•• i.-~r.t:lt .. tiJn o l.-r -/ ,ll,u•·i11'1( 1) \"i! 
$h ll'1tUlltoJ1.<ilt 

~!./tu ~ht:!by 

;~ llJ o-i·~~i'.':ml;I) '011barr 

~ lJ lo 1 • <Jul¡..n 
~"· J, 45 ~ ... flC!t11m.i'i11n cr 

N l·HO dll f+11ffOll'llflll CH 
dV10 M ••.nd11n•llllntlt "'"' 

f •J.oC.Hltnl;i d:J r1not clYIQ 

FIGURA lll- 3 



~ 
·27 · N k 

. 2. -::-;-:-:-... ': '. ":·.~ :.'.:,' 
·. :/ ' .. 

~1'•!19 . 30 

I" ~ .. ··¡ .. 
~l Ir> ;I 

(J.,t'.'I 

[::::::::;j 
f'•d•t1" 

1 

1 J, __ 

OBRA No. GIU-
1.0CALIZACION P,I\ IARnos Yl=fl!lCBIJl 

Zr.og ,fa ~lr11QCi•n 

TIPO DE SGllU~O MIXTO, SM - 2 

COlA --------------
. N.A.F----'-'----------

1 
-~ 

L 
l 

[ .. -1 
~ ·· .... 
i:it!hG 

'J 
t•tloef 

CL 
Af"llo do bajo 
comp1ulbllidod mut 
tlrru o tlrm•· ,.,, 

s e 
A••n111 de comp,,,j4oc1 
m1d'111 a oll-1 

• J;l 

FIGURA Jll-3 



ó 
V> 

"' a. 

z 
UJ 

<X 
V> 

~ 

,. ··"· M.~!;.LA li. S. EST.;)f:JDAR ·~ 

100····'+'---__ _ 
90·:;: :i4-

80 

:le 

40 

r_; 

"" Ci. 

¡: 
6C '? 

" ü'. 
... 

80 

90 

•00 
00 

.:,q:ILLA ! 

\l(Rt.CF'U. 

FIGUR• ID-4 



PAJARITOS VERACRU"Z 

' zona olmocen 

Fioura m- 5 

300 

.. 
e 
~ 

e 2 
u 

.. 
;¡; 

" ·¡; .,, 
100 " 

o 
~ 

" u 

o 
03 o.s 0,7 

d í a m e t r o en m11 · 

CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES 

DESPLANTADOS A LA ELEVflCl<m - 22 m. 



Conclusiones 



93 

El fen6meno de la .licuaci6n de suelos granulares 

es un tema de gran importancia en la Mec&nica de 

Suelos por las grandes consecuencias que trae 

consigo su presencia, no habi~ndose aclarado pl~ 

namente hasta el momento dicho fenómeno. Por el 

momento ya se conocen sus causas y el proceso -

de evoluci6n que sigue para disminuir la resis -

tencia al esfuerzo cortante de las arenas. Lo -

que no se ha podido determinar con certeza, es -

un procedimiento de evaluación a la susceptibil! 

dad a la licuací6n de las arenas que sea 100% -

preciso, ya que los tres métodos existentes: em

p!ricos, simplificados y de anllisis de respues

ta .del terreno, son s6lo aproximados. El que da

valores m&s reales es el último, utilizando com

plejos programas de computadora y una gran cant! 

dad de información, por lo que se vuelve difícil 

de utilizar, poco accesible y de alto costo. 

Los métodos de evaluación simplificados tornan en 

cuenta tanto las caracter1sticas fisicas del su~ 

lo, corno los esfuerzos que se desarrollarán en -

él al tratar de licuarlo, por lo que es un rnéto-
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do un poco más aproximado que los empíricos, aun

que no deja de ser por esto impreciso en su resul 

tado •. 

Para_ el análisis de una cimentación en donde se -

Observa que_ es factible la licuación del suelo de 

apoyo,-.10· lógico para determinar la susceptibili

dad-a la licuación de dicho suelo, serta aplican

do uno de los métodos de análisis de respuesta 

del terreno por ser estos más precisos que los o

tros dos. Sin embargo, esto no es siempre posi -

ble, debido a que los programas de computadora en 

que están basados los hay sólo en algunas Univer

sidades de Estados Unidos y Canada, no siendo ac

cesibles a cualquier persona, y que además toda -

v!a se encuentran en su etapa de investigación y

perfeccionamiento. 

Es necesario aclarar que los altos costos para la 

aplicación de uno de estos programas hace imposi

ble su utilización a todo tipo de obra, siendo m~ 

jor utilizar uno o varios procedimientos de los -

otros dos métodos de evaluación, y en caso neces~ 

rio, hacer alguna o varias pruebas de campo que -

proporcionen l<i información complü:n•1nt<tria !Jara -

dctorminar si el suelo as susccµtiblc o 110, a su-



frir licuación. 

En caso de que el suelo en estudio, o algtln estr~ 

to de- éi ,·sea susceptible a licuarse, los procedí-

mientes que: hay para densificarlo son tres: por-

vibroflot'ación, por explosiones y por impacto di

n1imicoi Cada_ uno tiene su rango de aplicación, -

por lo, qu~' h,aY que elegir el m1is apropiado para -

cada caso determinado. 

'-·-- •- >~/;;, -' Uno de los¡ objetivos_ de este trabajo, es el de --

pro~orcioná_r, a. las personas interesadas en el fe

n6me'no 'de la l'icuaci6n la información necesaria -

para''ün conocimiento más amplio del tema, en la -
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inteligencia-_ de que los resultados que se obten -

gan de la aplicación de uno o varios criterios de 

los:existentes, no serán 100% precisos, aportando 

las bases necesarias para hacer un juicio más am-

plio y acertado de las condiciones del suelo en -

estudio, y las decisiones as1 tomadas sean las c2 

rrectas. 
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