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INTRODUCCIOUWN

El modelo de desarrollo del pafs, ha convertido a la Cd. de M8xico en un
polo, de conventracién de actividades diversas;originands con ello un cre
cimiento andrquico del arca metropolitana,creando problemas de corurba --
cidn muy graves,

El crecimiento demogréfico que presenta el D,F,,da lugar a una -
serie de diversos problemas a los cuales hay que dar solucibn,ast como 8a
tisfacer las demandas de la cada ves mayor poblacién,como son: la dota --
etdn de agua,luz y drenaje;vfas de comunicacidn y otros,

Por otra partes;la situacidn geogrdfica y las caracteristicas --
propias del subsuelo de una gran parte del D.F.,a ocasionado desde tiem-
ros pasados problemas de Ingenierfa,que representan serios obstaculos al
desarrollo del pats, EL ejemvlo mids palpable es el del hundimiento de la
cd. de MExico que regietra un hundimiento variable de 5 a 20 em al afio -

y wn hundimiento general de & a 7 mts.

2l desconocimiento de los mecantemos de deformacién de los suelos blan-
des da lugar a soluciones incdecuadas que se traducen en pérdidas econd-
iieas por la desviacifn de reoursos que pueden o debieran ser utilizados
heela otros fines.

Dada la situacidn econdmica actual, la Ingenierfa Civil tiene
el gran deber de csformarce al mlxime para minimisar los riesgos de fa-
lia en toda obra de Ingenierfa. Bl conocimiento de los mecantiemos de --

daformacidn de los ouclog blandeesobjetivo primovdial de cota Tésie,co-



adyuba; junto con olra dreas de la Ingenierfa, a impulsar en forma més ~—-

efectiva el desarrollo del Pafs.

En funcién del objetivo de este trabajoe, el planteamiento gene-

ral fue desarrollado en § apartadoe de lq manera siguiente:

ler. Capftulo.- Compogicidn y formacién de los suelos blandos.

Se analfza la estructura de los suelos blandos,sus ca-

racterfsticas ffsico~quimicas y su formacidn en el medio ambiente.

2do. Cagftulo_._— Identificacion de sg_e_zos blandos,

Se conocen las propiedades cualitativas de los suelos

blandos, los mftodos de identificacitn y las relacionge gravimétricas.

Jer. Capftulo.- Comportamiento meelnico e Hidraulico de suelos w--
blandos.

Se ve la intima relacidn que existe entre suelo y --
agua; las propiedades hidraulicas del suelo,su comportamiento en las
relaciones esfuerzo-deformacibn y las pruebas de laboratorio mds uti-
liradas partisularizando aquellas que reflejan nds fielmente lae con-

diciones originales de los suelos

dto.  Capftulo.- Teorfa y disefio de suclos blandos.

Trata teorin y mftodos de dicefo para el andlieis -
de fallas;producidas por las caracteristicas de las relacionss esfuer

wo=deformacidn de los suelos en estudio.

5to. Capftulo.~ Tratamicnto de swuelos blandos

B

Se ven los diferentes tratamientos que son utiliza -
dos para estabilizar los suelos con problemas de resistencia o defor -

mabilidad.



Conclusionee.~ Se da un bosquejo de la problemdtica a enfrentar y la
. importaneia que tiene el seguir desarrollando nuevas teorfas,nuevos -
mftodoe de disefiv y un constante acercamiento entre el Ingeniero Civil

y el suelo.
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CAPITULO I

COMPOSICION Y FORMACION DE SUELQS
BLANDOS.



I.1 GENERALIDADES.

La Historia de nuestro plancta desde su comienzo hasta nuestros dias es antigua.
Seglin las teorias mds aceptadas, su formacién data de hace apréximadamente 4,500
millones de afos. Bl enfriamicnto de gases y escombros cfsmicos da lugar a la --
atmbsfera, la hidrGsfera y la litdsfera o corteza terrestre y masa interior. Ll

espesor de la corteza terrestre se calecula de 10 a 15 KM. sus principales elemen
tos que la componen son: 0. Si, AL, Fe, Ca, Na, K. la capa que suprayece a la --
corteza terrestre formado por material no consolidado producto de la desintegra-
¢ion mecdnica 6 de la descomposici6n quimica de rocas pre existentes, se le cong
ce como suelo,

Un suelo estd constituido por 2 fases: La fase mineral y la fase fluida. La pri-
mera corresponde a la parte sdlida y la otra esta constituida por agua y gas. Un
esquema representativo de las fases del suelo es el mostrado en la figura I-1
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Fig. 1-1 Isquema de una muestra
de suelo.

Segln la forma & estructura del suelo, varfan sus propiedades meciinicas.



L.2. FORMACION DEL SUELO.

Cuando una roca es atacada por agentes de intemperismos quimicos & fisicos,
existe una disgregacidn que dependiendo del tipo de agente da formacidn al
suelo, si este suelo por efectos exteriores es transportado de su lugar de
origen y depositado en otro lugar serd entonces un suelo transportado, si
no se transporta, entonces es residual. los mecanismos de ataque se pueden
incluir en 2 grupos: por desintegracidn mecénica y por descomposicifn quimi
ca.

Por desintegracitn mecénica se refiere al intemperismo de las rocas por ---
agentes fisicos tales como: Cambio de temperatura, congelacién del agua, --
efectos de organismos, plantas, etc. Lo que da lugar a material grueso como
la arena, algunos limos y muy pocas ocasiones arcillas.

La descomposicién quimica se refiere a la modificacidn mineraldgica o quimi
ca de las rocas por medio de la oxidacifn, hidratacidn y carbonatacidn.

El mecanismo usual del suelo transportado son principalmente: Los glaciares,
el viento, los rios y corrientes de agua, los mares y fuerzas de gravedad.
Como consecuencia de tal fenfmeno, los suelos transportados, generan estruc-
turas cuyo camportamiento mecénico e hidrafilico esta regido por la orienta--
cidn de las particulas y su compacidad, esto quiere decir que influyen gran-
demente los mecanismos de deposicidn.

En estos suelos podemos encontrar material que va desde las arenas gruesas y
limos llegando inclusive a tener algunas particulas arcillosas.

En cuanto a los residuales, su estructuracidn y su distribucidn interna son
totalmente diferentes a los suelos transportados, su mecanismo de desintegra
cién proveca que al descamponerse se forme un material sumamente fino, cuya

caracteristica es la de que los granos individuales son angulares pero blandos.

1.3. ESTRUCTURA DE LAS PARTICULAS MINERALES DE 10S SUELOCS.

Suelos gruesos.- Su principal caracteristica es su forma equidimensional; esto
es, que las 3 dimensiones de la particula son comparables, su origen se debe

a la accidn de los agentes mecinicos y en pocas ocasiones por ataques quimicos.

En estos suelos las fuerzas de gravitacién predominan sobre cualquier otros,--

es por csto que el comportamiento de las particulas gruesas es similar.



Suelo fino.- Generalmente producto del ataque quimico a las rocas, su forma
tiende a ser aplanada aunque algunas poseen forma acicular. Su caracteristi
ca es que por su forma laminar 2 dimensiones son notablemente mds grandes -
que la tercera; en los suelos de fomma acicular, una dimensidn es mas grande
que las otras Z.

Camo consecuencia de la superficie especifica de los suelos finos, ejercen -
sobre ellas fuerzas de atraccifn las cuales originan que el comportamiento -
entre estos suelos y particulas gruesas son diametralmente opuestas y alin --
entre particulas finas varian notablemente en cuanto a su comportamiento. --
{Entre arcillas y limos por ejemplo)

[l

1.4. SUELOS FINOS.

Denominamos suelos finos aquellos suelos que tienen una dimensidn menor que
0.006 mm. que corresponde a los limos gruesos, el tamafio de una ultra arcilla
es de 0.00002 a 0.0002 mm. las particulas menores de este tamafio no se deposi
tan.

la tabla siguiente muestra los diferentes tamafios de suelo asi camo el nombre
que se le aplica al suelo en funcién de su tamafio.

TABIA 1.1
Bloques 30 cm.
Boleos 15 a 30 an.
Grava. C 2.00 mm. (8 4.76 m.) a 15 cm.
Arena. 0.06 (G 0,076 mm,) a 2.0 nm, (6 4.76 mm)
Limo. 0.002 a 0.06 nm. (6 0.074 mm.)
Arcilla <0.002 mm.

Los minerales que forman las rocas son solamente una docena apySximadamente

de las 2000 variedades conocidas, estos son:

Cuarzo.- Bibxido de silicio.

Grupo de los feldespatos.- Silicatos aluminicos potdsicos 6 aluminicos sodicos.
(Ortoclasa y plagidclasas)

Grupo de las micas.- Silicatos aluminicos-potasicos complejos (Biotitas,
moscovitas.)



Grupo de anfiboles,- Silicatos complejos de calcio, magnesio y hierro
(Hornoblenda).

Grupo de los Piroxenos.- Silicatos complejos de calcio y hierro (Augita).

Olivino.- Silicatos de magnesio y hierro.

Arcillas.- Silicatos de aluminio complejos hidratados, los 3 grupos mas
importantes son la caolinita, montorillonita e illita.

Limonita y hematita. Oxidos de hierro hidratado y oxido f{érrico.

De los agentes de descomposicifn quimica que actuan en una roca se llega

a un producto final 1a arcilla. Esta como ya lo vimos esta compuesta de -
silicatos de aluminio hidratados y en-algunas ocasiones silicatos de magne
sio hierro u otros metales también hidratados. Como vemos, los minerales -
que mas predominan en un suelo son los silicatos.

En la tabla siguiente se muestran los silicatos de mayor importancia para
el Ingeniero Civil.



TABLA 1 - 2.
SILICATOS DE ESTRUCTURA LAMINAR.
Mineral Representacidn Forma de las Tamafio de las
Simb&lica Particulas Particulas.
Serpentina Aplanada &
fibrosa.
B- d=0.3 a 34
Caolinita Aplanada espesor e=1/3
A 2 11
D.E.=0.074
Haloisita Cilindrica D.I.==0.044
hueca
(2, 0) L.= 0,54
=
Talco g B Aplanada
Pirofilita %C Aplanada
=0 .
----G
Moscovita Aplanda
;-G
~---B
Vermiculita "“};" Aplanada




Tabla 1 - 2 (continuacién)

Mineral Representacidn Forma de las Tamaﬁo‘de las
Simb8lica Particulas. Particulas.
=0.1a2
ILITA 00 ----K Aplanada
A S
=0.1al
Montmorilonita =---¢ Aplanada " Z M
=0 = T
Montronita g""'c Prismitica. = 0;4 a 2}1.
----G o e
= 700
------ B.G.
Clorita = Y. B.G Aplanada.
d = Tamafio de 1a particuia = Gibsita
e = espesor de la particula = Brucita

1 x 10-3

* DE = Diametro exterior
* DI = Diametro interior
* | = Largo

*

Las abreviaciones anteriores se deben a que la haloisita
difiere de la caflinita (aunque es una familia de estas),

en que las laminas estan enrrolladas en tubos.



En las arcillas los minerales tienen una estructura cristalina definida, cuyos
atomos se disponen en liminas: la silica y la aluminica,
La silica estd formada por un dtomo de silicio y cuatro de oxigeno. (fig. 1-2)

Oxigeno

que a su vez se agrupan en unidades exagonales donde un dtomo de oxigeno es el
nexo entre cada 2 tetraedros.

Una unidad exagonal repitiendose indefinidamente constituye una reticula lami-
nar.

La aluminica estd formada por 1 dtomo de aluminio y 6 de oxigeno donde el nexo
entre 2 octaedros es un dtomo de oxigeno. (fig. 1-3)

Aluminio

Oxigeno



I.5. GRUPO DE ARCILLAS.

De acuerdo con su estructura reticular, los minerales de arcilla se encasillan
en 3 grandes grupos: CAOLINITAS, MCNIMORILONITA e ILITA..

I.5.a. CADLINITA.

Se deriva sy nombre de KAULING, nombre de un risco alto de una colina cerca de
JAUCHAU FU. (HINA, donde hace tiempo se obtuvo la arcilla blanca caolinitica.
En la actualidad la caolinita camprende varios minerales arcillosos. Su princi
pal caracteristica es su baja actividad. Su umidad bésica consta de una capa -
de silicio alternada con una de gibsita. Esto es:un tetraedro de silicio con -
los puntos embebidos en una unidad octaédrica'de aluminio (gibsita).

L

Fig. I-4a : Fig. I-4b

tetraedro. bloque equivalente.
G o

Fig. I-4c

Esquema de la unidad basica.

Su baja actividad se debe a la unién firme de todas sus reticulas por io que -
no permite 1a penetracién de moléculas de agua evitando asi la absorcién.

Un mineral arcilloso de la familia de las caolinitas es la HALOISITA, difiere
de las caolinitas por la forma de tubo en que se encuentran sus laminas, es --
inestable afin cuando se seca en el aire pudiendo derivar en una caolinita.



I.5.b. ILITA.

Termino genérico para designar un grupo de arcillas que consta de una capa
octaedrica de gibsita entre 2 capas de tetraedro de silicio. Se obtiene --
principalmente de la moscovita (mica) y las biotitas y a menudo se les 1lama
arcilla meciicea.

lones
fijos

Fig. I-5a
Esquema de la unidad basica.

Algunas de las posiciones del silicio estin llenadas con itomos de aluminio
y entre las capas estfin adheridas idnes potasio para producir deficiencia de
carga. Esto se traduce en una condicion menos estable que la caolinita, su -
actividad por tanto es mayor que la caolinita.

Un mineral arcilloso de la familia de la ilita: es la VERMIQULITA su principal
diferencia de la ilita es que en vez de g es B, ademds de la presencia de doble

capa molecular de agua con iones calcio {0 magnesio entre las 14minas.

1.5.¢c. MONIMORILONITA',- Nambre dado a un mineral arcilloso encontrado en ---
Montmorillon Francia. Formado de unidades laminares como una unidad 1:2 (1 de G
entre 2 de Si). Su enlace interlaminar esta constituido por fuerzas de Vander -
Waals (enlace secundario)por lo tanto es débil. Se producen varias sustitucio-
nes, incluyendo AL por Si en el tetraedro y Mg, Fe, Li, 6 Zn por AL en 1la capa
octaddrica originando una carga eléctrica negativa mas grande con una capacidad
de intercambio de cationes y afinidad por el agua con iones H en la ausencia de

iones metalicos.

~iones
metalico
sudlquiera

il

Fig. 1-6b,
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Un mineral arcillosc de la familia de las Montmorilonita. es la bentonita. Es
muy activo e® términos de expansidn en presencia del agua.

I.6. FISICO QUIMICA DE LAS ARCILLAS.

Una idea general de las arcillas es la siguiente:

La superficie de una particula de suelo posee una carga eléctrica nepativa en -
sus partes planas y cargas positivas en sus aristas, las cargas negativas atraen
a iones positivos del agua que la rodea (H') y a cationes de diferentes elementos
quimicos tales camo: Na, K, Mg, Al, Fe, Etc. Asi pues, cada particula queda rodea
da de una capa de particula de agua. Debido a la naturaleza dipolar del agua, ---
cada molécula de agua (HZO) atrae cationes po:sitivos, asi el agua adsorbida por -
cada catidn aumenta con la carga eléctrica de este,

Las cargas negativas del suelo se deben a uno 6 a una combinacién de los factores
siguientes:

1.- Substitucién isomorfa.

2,- Disociacifn superficial de los iones hidrtxilo.
3.- Ausencia de cationes en la estructura cristalina.
4,.- Adsorcibn de aniones.

5.- Presencia de materia organica.

De las cuales la primera es la mas importante.

Substitucién isomorfa.- Consiste en el reemplazamiento de un tipo de Atomo por -
otro, por e‘jemp'lo uno de silicio por uno de aluminio (valencia 3 por valencia 4)
teniendo como efecto el aumento de carga negativa.

Si aproximamos 2 particulas de arcilla, a una cierta distancia empezaran a ejer-
cer fuerzas mutuamente, si consideramos que cada particula tiene una carga nega-
tiva, ambas tenderan a repelerse por efecto de sus cargas.

Sin embargo, no siempre es asi ya que intervienen otras fuerzas de atraccién re-
sultado de las fuerzas de Van Der Wals.

I.7. FUERZAS DE VAN IER WALS.

En las moléculas de agua, los centros de carga positivas y negativas no coinci-
den de tal manera que el conjunto de moléculas funcionan como un dipolo, cuando
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2 moléculas se aproximan, se orientan de tal manera que el centro de carga po-
sitiva queda proxima a la negativa del otro estableciendose la fuerza de atrac
cién y es llamada fuerza de enlace secundario.

Asi pues tenemos dos tipos de fuerzas; de atraccidn y de repulsién, la fuerza

neta actuante entre 2 particulas de arciila, serd la suma algebraica de las --
fuerzas ya mencionadas.

Si la resultante de las fuerzas es de atraccifn, las particulas entraran en --
contacto; esta es la floculacién. Si la fuerza resultante es de repulsitn, las
particulas tenderan a separarse unas de otras; es la dispersidn.

En la prictica es posible alterar el estado de dispersifn de tal manera que se
provoque la floculacidn.

Otra fuerza importante es la carga positiva que posee la particula de suelo en
sus bordes, estas fuerzas actuan cuando las particulas estfn a una distancia -
relativamente cortas y el enlace es del tipo borde-cara.

Todo lo anterior es el resultado de las formas de la particula, por ejemplo, -
en los granos gruesos su forma equidimensional hace que el comportamiento sea
similar entre los suelos gruesos. Sin embargo, en los suelos finos debido a la
relacién de area o volimen, esta relacionado con la magnitud de la carga eléc-
trica sobre el comportamiento de la particula. Una arcilla cuanto mas pequefia
sea tendrd una superficie especifica mayor, es por eso que las arcillas estin
influidas por fuerzas de tipo superficial. Para las fracciones finas, el limi
te de superficie especifica sobre las que obran las fuerzas superficiales es
de 25 mZ/gr. Los limos a pesar de ser suelo fino tiene una superficie especi-
fica muy baja (menos que 1 mz/gr.) 1o que nos lleva a la conclusidén de que --
estdn influidas por fuerzas de masa.

En especial la caolinita tiene una superficie de 10 a 20 mz/gr‘. y la montmorilo
nita 8,000 m%gr.



CAPITULO I1I

IDENTIFICACION DE SUELOS BLANDOS
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2.1.- PLASTICIDAD

Un suelo cohesivo, dependiendo de su contenido de agua posee caracteristicas -
especiales, por ejemplo; un suelo con cierto contenido de agua puede ser mol--
deado con ficilidad y en estascondiciones sus propiedades fisicas y mecénicas
tener magnitudes.

Sia éste mismo suelo se le aumenta 6 disminuye su contenido de agua, sus pro-
piedades fisicas y mecinicas varian.

En si, puede el material pasar de un estado pldstico a otro no pléstico en don
de juega un importante papel el contenido de agua.

En meclnica de suclos se maneja el término PLASTICIDAD como una propiedad de -
los suelos finos dentro de un rango extenso en contenido de humedad y, aunque
no es permanente, si tiene importancia en su contenide ffsico.

La plasticidad de un suelo tiene su origen en la estructura del mismo, en el -
caso de los suclos finos, aquellos cuya superficie espec{fica es =25 mz/gr. -
la carga eléctrica de sus particulas negativas se une a las particulas positi-
vas de las moléculas de agua; estas debido a su naturaleza bipolar atraen ca--
tiones positivos y estas atraen moléculas de agua. Asi, cuando una particula
de suelo atrae cationes, se refuerza la pelicula de agua ligada a ella.

El espesor de ésta partfcula estd en funcibn del tipo de catién pudiendo ser -
mayor 6 menor el espesor de esta pelic:ula y todo esto se trasmite en el grado
de plasticidad del suelo. ’

Las caracteristicas de un suelo son:

1. Soporta deformaciones rapidas sin rebote eldstico. Esto es; que el suelo -
no tenga un comportamiento eldstico en la relacién esfuerzo-deformacibn. --
(reversible).

Figura (II.1)

Esf.

+9
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2.- Deformacidn sin variacién volumétrica apreciable.
Esto es, que el volimen de la arcilla (por ejemplo) permanece
constante durante la deformacifn de la misma.

3.~ Deformaci6n sin desmoronamiento 3 agrietamiento.

Respecto al tercer punto conviene recordar que cuando un sueld arcilloso esta
seco, posee una alta resistencia al corte y no es posible fdcilmente despegar
polvo con los dedos, lo que es facilmente explicable por la naturaleza del --
suelo. En caso contrario.estamos con otro tipo de suelo no plastico comd por
ejemplo el limo orginico que posee muy poca ¢ nula plasticidad.

El medio para que un suelo cambie de propiedades es el agua ya que es elld la
que influye en la estructura. Asi, un suelo con una cantidad de agua dentro de
un rango, puede comportarse como una suspensién o como un suelo campacto.

Se ha encontrado que existen relaciones entre estas propiedades cualitativas y
sus propiedades mecinicas, por lo que se hace necesario conocer mas a fondo -
los rangos dentro del cual un suelo con un estado de consistencia determinado
se comporta ya sea como una suspensidn con un comportamiento plastico & como -
un 501ido, asi como conocer sus umbrales.

Atterberg defini6 a los estados que pueden tomar los suelos finos y los 1lamd
"Bstados de Consistencia'. Estos son:
Estado liquido.
Estado semi-liquido.
Estado pléstico.
Estado semi-s6lido.
Estado sflido.
y a los umbrales los definid como:
limite liquido.
limite pléastico.
limite de contraccidn.
limite de adhesibn.
limite de cohesidn.

A las propiedades cualitativas de las distintos suelos de una misma categoria,
se le conoce cano Propiedades Indice,



2.2.- RELACIONES GRAVIMETRICAS Y FORMULAS.

- INTRODUCCION. Para una mejor identificacidn de los suelos blandos,
es necesario encontrar relaciones de volfimen, pesos, contenido de agua y to-

dos aquellos conceptos los cuales nos sirven como pardmetro para intuir el -
grado de plasticidad de un suelo, conceptos tales como: Relacion de vacios,

porosidad, contenido de agua, sensibilidad y otros, son producte de las rela
ciones que a continuacidn se estudian.
Un esquema representativo del suelo se da en la figura II-2.

T 4
[

r"‘w

ws
4+

T fase
Va gaseosa
wt £ ]
v, V, ase
L W 1iquida
'—‘* fase
Vs] sélida
~+——t
Fig, 11-2

Otros valores importantes son:

donde’
Vm = Volimen de la masa (total)
Vs = VolGmen de la fase sdlida de

la muestra.

Vv = Vol(men de vacios de la muestra.
Vw = VolGmen de la fase liquida.
Va = Volimen de la fase gaseosa.
Wn = Peso total de la muestra de suelo.
Ww = Peso de la fase liquida de la muestra.
Wa = Peso de la fase gaseosa. {Se considera

nulo)

¥ = Peso especifico del agua destilada a 4°C y a 1 atm.

$w = Peso especifico del agua en las condiciones reales de trabajo.
¥n = Peso especifico de la masa del suelo.

Sn = Peso especifico relativo de la masa de suelo.

¥s = Peso especifico de la fase s6lida del suelo.

Las relaciones de los 3 {iltimos son:



15

&n_Wm=Ws+Ww

Vin Vi
Sm o= Bm _ Wm

3o Vindbo
¥ = Ws

S

a),- Relacidn de vacios (e).- Se define como la relacifn que existe entre el
voliinen de vacios y el voltmen de s8lidos. '

e = W
- ? (M

teoricamente su valor se encuentra entre

0 <ecloc:

Para arcillas estos valores varian entre 0.7 y 1.1
Para arenas estos valores varian entre 0.7 y 0.8

En la practica, se trabaja con la porosidad {n) en el caso de las arenas.

b).- Porosidad (n) Se define como la relaciOn que existe entre el vollmen de
vacios y el vol(men total

n = VW (2) para unos valores tedricos
Vip
o< h<£1

Si queremos tener a e en funcitn de n:
sabemos que:

Vs = V- W b (3) y de (2)
Vv = nv - (4) por def. vy de (4)

AL L=Vn
e"“\;‘“V“v Von? © V(IoRT

e = n (5)




16

Siguiendo el mismo procedimiento para tener n en funcién de e llegamos a:

B ®)

¢).- Contenido de humedad (W). Se define como la relacién que existe entre
el peso del agua y el peso de los sdlidos.

W o= Ww (7) Y su valor telrico
o W=

Para algunas arcillas tales como las del Valle de Mexico, el contenido de -
humedad 1lega a ser del orden de 500 - 600 (%)

Sensibilidad.- Cuando un material arcilloso es amasado con un contenido de
humedad, ésta se ablanda y disminuye su resistencia. Esto se debe a su es-
tructura interna, si el mismo material se deja en reposo con contenido de -
humedad uniforme, el suelo recobrard su consistencia.

El grado de sensibilidad (St) de una arcilla saturada se expresa por la rela
cidn entre la resistencia a la compresifn simple de una muestra inalterada y
la resistencia a la compresidon simple de la misma muestra despues de amasada
a contenido de humedad constante.

St = Resist. Comp. simple de la arcilla inalterada.

Resist. Comp. simple de la arcilla amasada,

Las arcillas saturadas tienen valores de 2 a 4 para arcillas sensitivas;de 4
a 8,y extrasensitivas entre 8 y 16. Estas arcillas existen en el Valle de --
Mexico y se debe principalmente a la descomp. de ceniza volcinica.

Las arcillas sensitivas tienen su causa debido quizis a;

a.- Una estructura de nido de aheja.

b.- Una estructura en esqueleto.

¢.- Lavado por lixiviacién.
2,3. RELACIONES Y FORMULAS UTILES PARA SUELOS.

El mismo esquema mostrado anteriomente tomando como unidad para el voldmen de
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sélidos, calculando los demas conceptos y tomfindo como base Vs = 1 tenemos

(Fig. 11-3)
Si
e = Vv 3 Vv = eV
Vs 5
entonces

VSS = Ws o0 = 1

Vv = e

Ws=!!S VS = 85 m = b‘s pero Ss = 8 a*o
por lo tanto

W = Sg% S¢= Peso especifico relativo
S ° de sélidos
para Ww:
Si Ww = WWs porque W = W\; ; Ws = SS 80

Ww

i

W Ss &0

En la practica un suelo se encuentra en algunos de los siguientes estados:
a.- Secos.

b.- Saturados.

c.- Parcialmente saturados.

Lo que se hace necesario tener los conceptos Sm y #m en funcitn de estos esta
dos.

Para un suelo saturado tomando V = 1.

T ¥
el F.liquida e¥
oo ¥
1] F.sélida Sy
L ¥

Ww = elo
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como Vs = 1

Ws = Ss ¥o

De las 2 ecuaciones encerradas en los recuadros anteriores tenemos por
definicidn y sustituyendo

W = e¥
Ss80

Ecuacidn correspondiente a la Relacidn de Vacios para suelos saturados.

ESQUEMA B

- -+
1—-{ F.Liquida n¥e
1 ) +
- F.S881id
‘-1-*)1 1da (1'H)SS‘
+
Tomando unitario el Vm = 1
n =W ; W=mw ; V =1 entoncesVW=n
v
Ww = n¥o
W o= W ; W= Wi ; W = VsSs¥o
WS
Vs = 1-n entonces | Ws = (1-n) Ss ¥o

ahora por definicién ;

$m = Wm o= Ws + Ww
Vm Vm

Sustituyendo Ws, Ww y Vm para las relaciones correspondientes a suelos saturados.

¥m = Ss Jo+eBo = ¥o (Ss +e
T e "'L‘TT)e'

hm = ¥o (Ss + e)

1+e

)

para Sn = Wn = e¥o+Ss¥o = e+ Ss
V¥ {T+eY¥o T+e

Smo= S35+ 3s
1 +e
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Sm = Ss W+ 1) (10)  peso especifico relativo
T + WSs

para suelos saturados.

y para tener a Sm en funcidn de n y Ss

Sm = f {(n, Ss)
Sn = ¥m = Wm = Ws+Ww = (1-n) Ss¥o + n¥
Po Vm¥to Vim 80 Vi ¥o
W= 1
Sn = %o [(1-n) Ss + n] ‘
$0
I Sn = n + (1-n) Ss }———-—- {11) Peso especifico relativo sdlido

para suelo saturado.

para 8m haciende un proceso similar al anterior llegamos a:

8m = Ss (I+W) #o (12)
1+ S5

n = [n + (1-n) Ss ] %o

(13)

Peso especifico de la masa de los suelos.

FORMULAS PARA SUELQOS PARCIAIMENTE SATURADOCS,

Esquema con V=1, Ws = 1 (fig. 11-4) +
F. Gaseosa 0
Ire F. Liquida S0
Ll p. shlida 55¥a
tenemos t4
m = 1 ¥ -~ (14} GV = Grado de saturacidn para una
1+e

muestra de suelo en condicig
nes parcialmente saturado.

Sn = 1 +W §——-(15)
e 5

#

e P y—— 1)
e
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L)

Para un suelo en estado nomalmente seco| GW Vi

Vv

Otras formulas para suelos secos, saturados, sumergidos son;
En estado seco (GW = 0)

8d = Ws
Vm

(17)  Peso especifico del suelo.

Saturado (GW = 100%)

gsat = Ws + W }——eu-x (18)
Vm

Sumergido

tm = Ss- 1 8dp———(19)
SS

2.4,  ESTADOS DE QONSISTENCIA.

Un investigador sueco especialista en suelos A. ATTERBERG (1911) hizo ver que
la plasticidad de un suelo no era permanente en las arcillas sino que es cir-
cunstancial y que dependiendo del contenido de agua; un suelo de grano fino -
puede existir en 5 estados de consistencia y son:

1.~ Estado Liquido.- Con las propiedades de una Suspensidn.

2.- Estado Semiliquido.- Con las propiedades de un fluido viscoso.

3.- Estado Plastico.- El suelo se comporta plasticamente.

4,- Estado Semis6lido.- El suelo tiene la apariencia de un sélido pero
disminuye su volumen al estar sujeto a secado.

S.- Estado S61ido.- Se camporta como un sélido.

y a los puntos de transicidn de unos estados a otros se les 1lama limites.
(fig. 11-5)

MEZCLA FLUIDA

I:?;_J DE AGUA Y SUELO limite liquido LL

> limite de
E 1 ESTADO LIQUIDO limite plastico P ~ plasticidad
;xg ESTADO PLASTICO limite de contra

ccidn, LC
9 ESTADO _SEMISOLINO
g ESTADO SOLIDO
=

[_:L——~———' SUELO SECO (Fig. 11-5)
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A la frontera entre la LL y LP se le denomina limite de plasticidad.
2.4.a.-  DETERMINACION DEL LIMITE LIQUIDO.

Casagrande modificd los métodos usados por ATTERBERG.

Para la determinacidn de los limites de plasticidad.

Para el limite liquido, lo detemmind como el contenido de agua alcual 25 golpes
de la copa de Casagrande cierran una acanaladura cortado en la pastilla del sue
lo en una distancia de 1.27 cm. ( Fig. 1I-6)

no especificady
et

bm

e

Fig. 11-6 Copa de Casagrande

La fuerza que se opone a la fluencia del suelo en la ranura, se debe a la resis-

tencia al esfuerzo cortante del suelo, por lo que el No. de golpes es una medida

de esa resistencia. Por medio de pruebas de laboratorio se determina que el W co
. . 2

rresponde a una resistencia al corte de 25 g/cm”.

Para la determinacifén de este limite se requiere de por lo menos 2 ensayos con ---
muestras de suelo a diferentes condiciones de humedad. Pasando las observaciones a
un plano semilogaritmico con el No. de golpes y su contenido de humedad y tomdndo
la interseccidn correspondiente a los 25 golpes con la recta se encuentra el LL.

150

—
[0}
<

— b e b

100 g = LL

90
80

.

~
No de golpes

contenido de agua en $%
—
-
[=]

B 28 T8

5 )
Fig. 11-7

Q.



2.4b.- DETERMINACION DE LIMITE PLASTICO.

Primero ATTERBERG y despues TERZAGHI definieron la prueba para la determina-
cidn del limite plastico de la siguiente manera:

Limite Pléstico.- Es el contenido de humedad para el cual el suelo comienza
a fracturarse cuando es amasado en pequefios cilindros, haciéndo rodar la --
masa de suelo entre la mano y una superficie lisa.

El didmetro del rollo debe ser de 3 m. (1/8').

La formacidn del rollo se hace usualmente sobre una hoja de papel para una
ripida perdida de humedad del material.

El rolado con los dedos se debe a que el operédor ejerce la presién necesaria
segin la tenacidad de los suelos y que influye también la temperatura de la
mano para un pronto secado.

En el mamento ¢n que el suelo se fractura se detemmina su contenido de hume-
dad y si sabemos de la definicidn de plasticidad que una caracteristica de -
un suelo plastico es la deformacitn sin desmoronamiento 6 agrietamiento, en
el momento en que la muestra se agrieta deja de ser pldstico y su contenido
de humedad es el limite.

2.4.c.- DETERMINACION DEL LIMITE DE CONTRACCION.

Def.- Es el contenido de humedad por debajo del cual una perdida de humedad
por evaporacidén, no trae aparejada una disminucidn de voldmen.

Otra definicién es: la humedad presente al haber afiadido agua suficiente --
para llenar todos los huecos de una pastilla de suelo seca.

Existen 2 métodos para la determinacidén del Limite.de contraccién.

El descrito por Terzaghi y el de la PUBLIC ROAD ADMINISTRATION.

Existen otros limites de muy poca utilidad para la INGENIERIA CIVIL, pero -

muy utiles en otras areas, estas son:
1I.4.e.- Limite de cohesién.- Contenido de agua para el cual los granos de

los suelos cesan de pegarse unos a otros.

II.4.f.- Limite de adhesidn.- Contenido de agua el cual pierde el suelo sus
propiedades adhesivas y cesa de pegarse & otros objetos tales como las manos

6 una superficie pulida,



2.5 INDICE DE CONSISTENCIA DEL SUELO.

Al intérvalo en el cual un suelo se comporta plasticamente se le denamina
Indice de Plasticidad y se calcula cano:

Ip = LL- 1P

L1 estado 6 estado potencial de consistencia de un suelo natural, se esta-
blece mediante una relacidn denominada Indice de Liquidez.

IL = Wn - LP dénde Wn = humedad natural & contenido
Ip de agua del suelo '"in sitd"
Si 0~<Il=<<! el suelo estd en el intérvalo plastico

Si Il1 el suelo esté en estado plistica.

TABLA II -1

Relaciones entre LP, LL y Wn en el cédlculo de IL

LP
1P WN = LP Wn = LL IL
S>>0 0=z Jlen 1 1 1] 3
no plastico iggégyaio J Liquido ]
pLastico 1 yiscoso |
) .
o b L, b 1}

otra relacidn ocasionalmente usada es el fndice de consistencia.

Ic = LL - Wn

1P
Indice de Tenacidad.- Una medida relativa para medir la tenacidad de una --
arcilla esta dada por ia relacidn.

w = log %?3 donde: S.

L]

Resistencia al esfuerzo cortante de
los suelos plasticos en cl limite -
liquido.

‘
wn
n

i

Resistencia al esfuerzo cortante --
correspondiente al limite liquido.
£1 valor de Tw varia entre 1 y 5.
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2.6 CARTA DE PLASTICIDAD.

Machas de las propiedades de los suelos finos (arcillas y limos} tales como
su resistencia seca, su compresibilidad, su reaccitn a un ensayo de sacudimi
ento y su consistencia cerca del limite pléstico, pueden relacionarse con el
1imite liquido y el Indice de Plasticidad, por medio de un grafico denomina-
do grifico de plasticidad & carta de plasticidad. La razdn es la siguiente:

Generalmente en el campo, no se encuentran los dispesitivos necesarios para

poder conocer las propiedades fisicas de un suelo fino. El grafico de plasti
cidad define cualitativamente, en forma aprdximada tales propiedades; y el -
limite liquido asi como el indice de plasticidad sonensayes facilmente reali
zables en obra, con el minimo de equipo.

El valor del LL tiene un alto significado en la compresibilidad; es decir,
que si el valor del limite liquido aumenta, la compresibilidad aumenta. El -
Indice de Plasticidad (IP) nos relaciona con la forma lAminar de las particy
las coloidales y el contenido de particulas caloidales.

La linea Lw nos detemmina la frontera entre los suelos de alta compresibi-
lidad (LL> 50%) y los de baja a media compresibilidad (LL << 50%)

Entre este rango {(0<LLLS50) hay otra linea que determina los suelos con me--~
diana compresibilidad y baja compresibilidad.

La linea A esta empiricamente trazada. Arriba de estas lineas se encuentra -

las arcillas inorganicas y abajo de esta linea se encuentran los limos inor-

gdnicos. En la regidn donde se encuentran los limos inorgénicos de alta plas
ticidad, se encuentran las arcillas orglnicas. Los limos orgdnicos se encuen
tran en la regitn de limos inorgdnicos medianamente campresibles. Para deter
minar si un limo medianamente compresible es orgdnico § inorgdnico, basta --

ver sus caracteristicas fisicas. Asf por ejemplo,un limo orgdnico es de color
oscurc y su olor es caracteristico. Ademds que la resistencia en estado seco

del orginico es mayor que el inorginico.

La resistencia en estado seco aumenta si se encuentra contenida arriba de la
linea A ¥ si tiene un LL>100. $i tiene un LL<30 la resistencia aumenta de

baja a mediana. Si se encuentra abajo de.la linea A, la resistencia de los -



suelos secos con LL<50 es muy baja y pasa a mediana para 1imites 10U%
esto indica que a mayor IP mayor resistencia en estado seco.

Los suelos inorganicos (parte superior de la linea A), se simbolizan ge-
nericamente con la letra C; a Tos limos inorgdnicos su simbolo es M,
Para suelos finos orgdnicos su simbolo es 0 .

En funcion de su compresibilidad, si el suelo es de alta compresibilidad
su simbolo generico es H .

51 es de baja compresibilidad su simbolo genericoes L .

En la tabla II - 2 , se da una clasificacion de los suelos de grano fi -
no en el sistema de clasificacién unificado.

E1 fin de tener una carta de plasticidad, es el de contar con un método
sencillo y ficil en el campo para tener una idéa de las caracteristicas
fisicas de los suelos con que se trate.Es decir, que se cuente con unos
indicadorescualitativos y formarse una idéa de las propiedades cuantita
tivas que pudiera tener el material.

Sin embargo, hay que tomar en consideracidn que al hacer las respecti--
vas pruebas para determinar las propiedades indice de los suelos,que e-
xisten otros factores fisicos que pueden alterar los resultados,tal es
el caso de el secado de arcillas. En efecto, 1a perdida de humedad en -
las muestras de suelo trae consigo un importante cambio en las caracte-
risticas de la fraccion coloidal orgdnica de un suelo (disminuye los 11
mites) y son la mayor de las veces irreversible,

2.7.- SISTEMA DE CLASIFICACIC: DE SUELOS
A pesar de las lTimitaciones que pudiera tener una clasificacién basada
en la granulometria, es necesario normalizar criterio,esto da como re-
sultado la uniformidad de criterios entre Ingenieros que emplean los -
mismos métodos de clasificacion, El uso del sistema de clasificacion,no
&limina otros estudios 0 ensayes ya que como se dijo anteriormente , el
sistema adolece de fallas,



TABLA 11 . 2

CLASIFICACION DE SUELUS DE GRANDS FINQS.

26

SISTEMA DE CLASIFICACION UMIFICACO

Grupo

Resistencia seca

Reaccidn al ensayo
de sacudimiento

Rigidez en el
1imite plis--
tico

ML
CL
oL
MH

CH
OH

ninguna o muy baja
mediana a alta

muy baja a mediana
muy baja a mediana

alta a muy alta
madiana a alta

rapida a lenta
nula 6 muy lenta
lenta

lenta a nula

nula
nula a muy lenta

nula
mediana
pequefia

pequefia a me
diana.
alta

peouefia a me
diana.
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2 .7.a. SISTEMA AASHTO DE CLASIFICACION DE SUELOS.

Los ensayos requeridos son : Andlisis Granulometrico as{ como, los Limites, Li-
quido y Pl4stico, Este sistema fué revisado y adoptado por la AASHIO ( Associa
tion of State Highway and Transportation Officials ). E1 sistema original era
del BPR (BUREAU OF PUBLIC ROADS). Este sistema clasifica los suelos de 8 grupos
desde A-1 hasta A-8, con 2 subgrupos en A-1, 4 subgrupos en A-2 y Z subgrupos -
en A-7.

La Tabla 3, ilustra el sistema corriente. E1 grup A-8 mo se presenta pero es -
turba 4 tierra vejetal.

La figura I1I - 9 se utiliza para obtener los' rangos grificos de LL e IP para -
los grupos A-4 a A-7. Para los subgrupos de A-2 se calcula un indice de grupo
empleando la figura II - 10 para comparar suelos dentro de un grupo.

Indice de plasticidad, I Porc j
45 Ip entaje que pasa la malla No.200
1000 10 20 30 40 0 60 70 12133 25 30 35 40 45 55 5
90 4 1 !
3 NN W £ PR O 11
20 - IP= L] 10 X IG> 2
wA o
70 o/r 9 N} \ a 3
=} 4
] ’ 8 NI
' 60 i R 2R N !
g i 7 g, W) 5
g solastas N\ ‘
=) 4 6 < N
& a0 NN
v -
o 30jAq AP ’ Y §
he ) 4 N 8
g 0 3
—
10 . T T T T R LL 60
Fig. 11-9 2
1
0

B8 60 55 50 45 40 35
Porcentaje que pasa la malls No.200
Fig., 11-10



Tabla 3 Sistema AASHTO de clasificacidn de suelos 29
Clasificacion Materiales granulares {35% o menos pasa la No 200) Materiales limo-arcillosos
general o - |{Més de 35% pasa la No 200)

A-1 la-3 A -2 A-4 (A-5 IA-6 [A-7

i ficacis ! f ‘ A-7-

Clasificacion de A-la | A-lb l A-2-4  |A-2-5 A-2-6 | A-2-7 pota
grupo U U R R . e -

Andlisis de cernido: ! ‘ i :
Porcentaje que pasa: i E | | !

No 10 i50 max i | ‘ \ |

No 40 {30 max |50 max 51 min 'r . :

No 200 ;15 max |25 max |10 max |35 max |35 max 35 max |35 max |36 min %6 min 136 min |36 min

i | . .. b -4 :

Caracteristica de la i :
fraccién que pasa la
la No 40:

Limite Tiquido: 40 max |41 min .40 max [41 min {40 max |41 min 40 max |41 min
Indice de plastici- ' . . ‘ . .
dad 6 max N.P. 10 max {10 max |11 min {11 min |10 max |10 max 11 min }11 min
Indice de grupo 0 -0 0 4 max 8 max |12 max |16 max [20 max

Tipos usuales de ma- | fragmentos de

teriales constituyen| piedras,gravas | Arena grava y arena 1imosa suelos Suelos”

tes significativos, |y arena. fina o arcillosa 1imosos arcillosos
3

Calificacion general 'L T AR I I

como sub-base il Excelente a buena Reqular a pobre
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Este sistema clasifica un suelo como:

1.- Mds pobre para uso en la construccién de caminos en la medida en que se
avanza de izquierda a derecha en la tabla 1 (Un suelo A-6 es menos satisfac
torio que el A-5).

2.- Més pobre para la construccidn de caminos a medida que el iadice de gru
po aumenta. para un subgrupo particular un A-6 (3) es menos satisfactorio --
que un A-G (1).

Los suclos desde el A-1 hasta el A-3 son granulares con no mas del 35% del
material que pasa por la malla No., 200 con poca o nula plasticidad.

El Subgrupo A-1a.- Es un material mis grueso que el A-1b con material en --
pequefias cantidades con poco contenido de plasticidad.

A-3.- Este suelo es fino; es decir, arena fina con fracciones de limo (mate
rial no plastico.}

El grupo A-2 es granular con contenido de material que pasa por la malla --
200 (no mas de 35%)

Los subgrupos A-2-4 v A-2-5 incluyen varios materiales en los que no mis del
35% es mas fino que la malla 200 con caracteristicas de plasticidad similar
de los grupos A-4 y A-S.

Los subgrupos A-2-6 y A-2-7 son similares a sus anteriores subgrupos excepto
que las caracteristicas de plasticidad de la fraccidn bajo la malla No. 40 -
son los de los grupos A-6 y A-7.

Los grupos A-4 a A-7 son suelos finos con mas del 35% que pasa la malla No.
200, El A-7 se subdivide en:

A-7-5 si el IP << (WL-30)
A-7-6 si el IP > (WL-30)

La figy111se emplea para clasificar rapidamente los subgrupos de A-7,el A-8
es turba O detrita.
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INDICE DE GRUPO.

Estahlece la posicidn relativa de un suelo dentro de un subgrupo.

Esta en funcién del % de suelo que pasa la malla No. 200 y de los limites de
ATTERBERG; se obtiene sumando los valores de la fig. 10,su representacidn es
la ecuacién;:

GI = 0.2 a+ 0.005ac + 0.01bd
donde:

a = La parte del porcentaje que pasa la malla No. 200 de 35 y«75 (Intérva-
lo =1 a 40)

b = La parte del porcentaje que pasa la malla No. 200 15y 55. {Intérvalo
=1 a 40)

¢ = La parte del limite liquido 40 y 60. (Intérvalo = 1 a 20)
d = La parte del Indice de plasticidad 10 y 30. (Intérvalo = 1 a 20),.

El Indice de Grupo se redondea al nimero entero mds cercano y colocado entre
parentesis camo;

A-2-6(3)

—-

2.7.h,-  SISTEMA DE CLASIFICACION DE LA (FAA)
(AIMINISTRACION FEDERAL DE LA AVIACION)

El Sistema FAA. Clasifica los suelos en grupos desde el E-1 hasta el E-13. Del
E-1 al E-4 son suelos granulares dé baja plasticidad con no mis del 35% que --
pasa la malla No., 200 y un maximo del 45% retenido en la malla No. 10.

Del E-5 al E-12 son principalmente de grano fino con mas del 35% que pasa la -
malla No. 200 con un aumento progresivo en su plasticidad.

El E-13 es turba 6 detrito. (Tabla 11-4)

La Grafica es una solucién grifica para suelos finos E-6 al E-12. E1 suelo E-5
es en cierto grado un suelo limite con un 35 a 45% del material mis fino que -
la malla No. 200. (Fig. 11-11)

Este método fué desarrollado primordialmente para el disefio de pavimentos de -
aeropuertos.
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Fig. 11-11

Dependiendo del grupo de clasificacién de si el pavimento es rigido 6 flexible
existen las correspondientes clases de subrasante. las categorias de subrasan
te estdn basadas en el comportamiento de un suelo particular bajo diferentes -

condiciones de drenaje v potencial de heladas.

El término drenaje implica que ¢l suelo subyacente a la superficie del pavimen
to no reticne agua (es granular y de drenaie libre). la designacidn sin hela-
da significa que la condicién climatica y geogrdfica es tal que la profundidad
de penetracién del hielo es mayor que ia capn de rodamiento del pavimento,
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Andlisis de cernido mecénico

. Plasticidad Categoria como subrasante

gﬁt?g'.do Material mds fino que 1a malla No. 10 - Tndice | Buen drenajc Drenaje_pobre

allas ] ] . Limite de Sin Helada Sin Helada

GRUPO DE SUELD rava+ JArena gruesa | Arena {ina Limo y arcilla{ 1iquidq plasti | helada]severa | helada | severa

o # 10 |4 1033040 | # 40528 2007 Y<K 200 LL.% cidad
i

N R _ . Fa Fa Fa Fa
E-1 0-45 30 60 15 25 6 Ra Ra Ra Ra
_ . i i i N 38 Ta T T2
£-2 0-45 15 85 25 25 6 Ra Ra Ra Ra
3 R R _ Fi T F2 T2
E-3 5 0-45 - - 25 25 6 Ra Ra Rat Ra
= j Fl Ll 2 3
E-4 & 0-45 - - 35 35 10 Ra Ra Rb Rb
- 5 i i i T 2 T3 T4
E-5 § 0-55 - - 45 40 15 R Rb Rb Rb
S N - N P T r5
E-6 ) 0-55 - - 45 40 10 Rh Rbh Rh Rc
™ R _ I3 T 5 k0
E-7 b 0-55 - - 45 50 10-30 } % Rh Rb Re
5 N ) Fl F5 To 7
E-8 o 0-55 - - 45 60 15-40 | Rb Re Re Rd
5 . ] F5 6 T7 I8
E-9 5 0-55 - - 45 40 30 Re Re ke Rd
B © . _ TS 6 17 I8
E-10 g 0-55 - - 45 70 20-50 | Re Re Re Rd
g . - R To T7 I8 g
L-11 = -55 - - 45 80 30 Rl Rd Rd Re
N . F F8 Iy EF10
E-12 )-55 - - 45 80 - Rd Re Re Re
E-13 Turba y/o detrito basado en el examen de terveno No adecuado para el uso cano

|

subrasante
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2.7.c.~  SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS.

Desarrollado por A. CASAGRANDE en 1948, adoptado por el cuerpo de Ingenieros -

del ejercito de E.U., por el BUREAU OF RECLAMATION e internacionalmente adopta
do (1963).

Este sistema clasifica al suelo en 2 grupos principales: De grano grueso y de -
grano fino distinguiéndolos por el cribado a través de la malla 200 y del porcen
taje que pasa © queda retenido.

En el caso de los suelos gruesos , se designan como G (gravel) y arenas S
(Sand). La distincifn entre gravas y arenas se hace mediante el cribado por la
malla 4. '

Las gravas y arenas se subdividen en:
T.- W.- bien graduado (Well graded).
2.- P.- mal graduado (Poorly graded).
3.- M.- finos no plasticos (Del Sueco no y mjala).
4.- C.- finos plasticos (clay)
Sus combinaciones pueden ser:
GW, SW, GP, SP, M y M, Cc y Sec.
en su frontera entre uno y otros se encuentran los simbolos dobles tales camo
GW - SW.
En suelos finos sus divisiones son:
a.- M- Limos Tnorgdnicos
b.- C.- Arcillas inorginicas.
c.- 0.- Limos y arcillas orginicas. {organic).
Dependiéndo de su limite liquido se subdividen en 2 grupos. AsT,si el LL.50%
(compresible a baja o medio) se le aftade la letra L (low compressibility). -
Obteniéndose los grupos ML, Cl y Nl nara LL>50% se le agrega la letra H (High
compressibility). Se obtiencn asi los grupos MH, Gi y Otl
Para suelos altamente orginicos y fibrosos tales como la turba y suelos panta-
nosos muy compresibles su simbolo genérico es Pt (Peat turba) y su grupo es in

dependiente de los otros grupos.
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GRUPOS.

CL.- Se encuentra arriba de la linea A. con LL<50% e Ip> 7%

CH.- Arriba de 1la linea A LL> 50%

ML.

Comprende una porcidn abajo de la linea A LL < 50% y sobre
la linea A Ip << 4

MH.- Abajo de la linea A LL>50%

Of y OL.- Sus zonas caen en los mismos que los de los grupos ML y M.
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CARTA DEL SISTEMA Dt CLASIFICACION DEL SUELO
Incluye identificacidn y descripcién

PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION DE TERRENO

{EXCLUYENDO PARTICULAS MAYORES DE 75 MM. Y BASANDO LAS FRACCIONES EN PESOS ESTIMADOS)

+

l . ‘E S0 ; w B Intervalo amplio de tamafios del grano y cantidades
= C 3 m ey - + M -
} § % .;« = g E.g = Dgxgﬂgﬁfglgles de todos los tamafios intermedios de
o 2wl mogo 8 é E Predomina un tamafic o un intervalo de tamafios con
g KRN é =i algunos tamafios intermedios faltantes.
U]l=4+ 0 Q
6o Zl2ER" §W P : )

R °8 =6 S@es 8% - IFinos no pléisticos (para procedimientos de identi-

5 We B “Eener g e) ficacién ver abajo, ML)

O e L3 —~ 3 Il e s e T P
g gl ©vYTmoud é ] Finos plésticos (para procedimientos de identifica
EE S wo@ ke - z{ cibn ver abajo, CL.)

=} VMO o 8 Q
o4 Gl EooEREl O

m 8o & R ) Intervalo amplio en tamafios de grano y cantidades

8 59 2 me, *s8 | considerables de todos los tamafios intermedios de

B se & on™ E8 E particulas

E 2 % = Tugo §9 ~f Predomina un tamafio o un intervalo de tamafios con

=R 3l gso é S"é algunos tamafios intermedios faltantes
~ ol \ﬂ %‘: g + '-0:' (o)
go ~ & a_{ o @ Finos no plisticos {para procedimientos de identi-

g &lmdg 07 o 2 ficacién ver abajo, ML.)
] - o o ™ O -
€& g o8 gZUB =
o] TYCum E% | Finos plésticos (para procedimientos de identifi--
. - -
-: ‘.(‘?1 g OHé g glcion ver abajo, CL.)
""" o {Procedimiento de identificacibn cn ia fraccibn menor que ¢l tamafio de la
@ imalla N° 40 L
. g Resistencia seca Dilatancia Tenacidad
o Ninguna.Ligera Rapida a lenta Ninguna
é § Rapida
3] o «\
[}
i =1 é‘ é o :
vg g 2= Mediana a alta | Ninguma a muy Mediana
O S ‘
?3 o : Z 0 lenta
crd

o 39 2 o 58

P =

% §. 8| g&&

o =™ a0 Ligera a media- Lenta Ligera

Z Ly = na

w2 w

O 2o .

o 895 = Alta muy alta Ninguna Alta

0o Eg g 3 o

72 ) (o] el

2% W § 3% -

7] ]
4 “ % I Mediana a alta Ninguna a muy Ligera a mediana
SR gu
3 2 e ™ lenta
n o =4 s .
o =] W
= | gk
- g & g
— NE N
[#8] . s ops
o Prontamente identificados por ¢l color, olor,sensa--
SUELOS  ALTAMENTE  ORGANICOS cibn esponjnsa y frecuente por textura fibrosa.
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DEL SUELO

INFORMACION REQUERIDA PARA
DESCRIBIR tOS SUELOS

Dé el nombre tipico;indique por-
centajes aproximudes de arcna y
grava,tamfio max.angularidad con
dicion superficial y dureza de los
granos ;nombre local & geolbgico

y otra informacién descriptiva-
pertinente y sinmbolo en parénte
sis

Para suelos no pertubados agregue
informacién de la estratificacién
grado de compacidad.

cementacibn, condiciones de hu-
medad y carficteristicas de dre-
naje.

EJEMPLO:

Arena 1imosa,con grava,alrededor

de 20por ciento de particulas du
ras de grava,angulares de 12mm.-
de tamafio mAximo;arcna redondea-
da y subangular de granos gruesos
a finos;con cerca de 15 por ciento
de finos; no plasticos con baja.
resistencia seca;bien compacta y
humeda en el lugar;arena aluvialj
().

.SIMBOLOS NOMBRES TIPICOS
DE GRUPO

GW Gravas bien gradadas, mezclas grava-
arena ;poco o nada de finos

Gp Gravas pobremente gradadas,mezclas, -
grava-arena,poco o nada de finos,

M Gravas limosas,mezclas pobremente --
gradadas de grava arena-1imo,

GC Gravas arcillosas,mezclas pobremente
gradadas de grava-arena-arcilla.

SW Arenas bien gradadas,arenas con grava
poco o nada de finos.

Sp Arenas pobremente gradadas, arenas -
con grava;poco o nada de finos,

SM Arenas limosas,mezclas pobremente --
gradadas de arena-limo

SC Arenas arcillosas, mezclas pobremen-
te gradadas de arena-arcilla.

ML. Limos inorgdnicos y arenas muy finos
polvo de roca, arenas finas linosas o
arcillosas con ligera plasticidad.

CL Arcillas inorginicas de baja a mediana
plasticidad, arcillas con grava,arci-
1las arenosas, arcillas limosas,arci-
1las magras.

oL Limos orglnicos y arcillas limosas
organicas de baja plasticidad.

Ml Limos inorgénicos;suelos arenosos £fi-
nos o limosos miciceos o diatomiceos,
limos eldsticos.

CH Arcillas inorghnicas de alta plastici
dad arcillas grasosas.

OH. Arcillas orglnicas de mediana 2 alta
plasticidad

Py Turba y otros suelgs altamente orgé-

nicos,

De“el nombre tipico;indique grado
y caricter de la plasticidad.
cantidad y tamafic miximo de los
granos gruesos;color en condicio-
nes hignedas ,olor si existe alguno
nombre local o geoldpico y con --
obra informacion descriptiva per-
tinente y simbolo en paréntesis

Para suelos no perturbados agregue
informacibn de la estructura, es-

tratificacién consistencia en es-

tados natural y remoldeado, humedad
y condidones de drenaje.

EJEMPLO:

Limo arcillose cafe; ligeramente
pléstico,porcentaie pequefio de --
arema fina, nuperosos hoyos verti
cales de ralces, firme y seco en
el Jugar, loess, (M.)
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CRITERIC DE CLASIFICACION DE LABORATORIO

g Deo 05902
ol 5 La Cu--vm——Mayor que 4 Ccmhntre 1y3
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818 8°eg o - .
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ﬁ% : gg g .. E’g Limites de Atterberg por deba| Los casos sobre la 1inea
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2-8 EXPLORACION Y MUESTRED

La manera de obtener datos confiables de las condiciones del subsuelo,-
es mediante las técnicas de exploracidn y muestreo.

Se entiende por exploracidn;todas Tas actividades de campo enfoca
dos a un reconocimiento del suelo.Desde el punto de vista Geoldgico, se
necesita un reconocimiento serio y eficaz del Tugar que proporcione da-
tos como:tipo de sedimentos,fallas,fisuras,etc, La exploracion desde el
punto de vista Geotécnico,se utiliza el método de muestreo para obtener
porciones de suelo y analizarlos.para tales fines;se utiliza un equipo-
de laboratorio cuya informacién proporciona las propiedades fisicas y
sus caracteristicas de resistencia y deformacidn.

- La obtencion de probetas para los ensayos de resistencia-deforma-
cion se logra mediante la tecnica de muestreo;mediante esta se consigue
mrestras alteradas 0 inalteradas segin necesidades de proyecto. Debe en
tenderse por muestras inalteradas,aquellas cuyo procedimiento de extrac
cién es tal que produce el minimo de cambios de la condicidn de la mues
tra en su lugar de origen.Aln mis,;se debe tener en cuenta que una mues-
tra al ser removida de su lugar de origen,produce cambios en su estado-
de esfuerzos y en el caso de suelos abajo del N.A.F.cambio en la fase -
1iquida ademas de los cambios producidos en su estructura debido a 1las
alteraciones que se producen al ser transportado o al labrar la probeta
en el laboratorio.

En casi todos los sondeos se efectua el ensayo de penetracidn es-
tandar que proporciona aunque con ciertas reservas una idea de la resis
tencia a la compresidn simple. Este método proporciona tambien muestras
del suelo.

Otros métodos para obtener muestras alteradas son:Pozo a cielo --
abierto y perforaciones con barrenos.

Regularmente es necesario contar con muestras de suelo localiza--
das abajo del N.A.F.,en este caso el método mds eficdz para obtener w-
muestras inalteradases el muestreo con tubo de pared delgada. Si el sue
lo esta arriba del N.A,F.,el método de obtenci6n de muestras mds eficaz
es el pozo a cielo abierto con muestreo inalterado.
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De los métodos de obtencién de muestras inalteradas por medio del tubo de
pared detgada, el mas comin es el que se le conoce como 'método del tubo
SHELBI' cuyas caracteristicas son 1as siquientes:

Es un tubo delgado que varia de 7.5 g 10 cm de diametro,el cual se
hinca a presidon para obtener muestras inalteradas de suelos finos blan--
dos a semiduros que se encuentren arriba o abajo del N.A,F, Las dimen =~
siones de los tubos de pared de]gada,estah en funcion de l1a relacién de
areas y diametros de los tubos.Segin Hvorsley; el gfado de perturbécién-
de una muestra depende del procedimiento de hincado del muestreador y‘“v
del diametro del tubo. Las condiciones geométricas vienen dada por 1as =
relaciones de area y didnetre sigiientes: ‘

1.~ Relacién de area ple - DPm
: D - Dn -0

i

2.-Relacidn de didmetros 0.7 %<—D-*-['3ﬁ—0-<1,5 3

Otra clase de muestreador es el tipo'Denison'.que consiste en 2 tu-
bos concentricos,hincandose el interior para obtener }a muestra mientras
que el exterior corta el suelo con una broca de corte. Este muestreador <
requiere de un fluido de perforacidon que se hace circular entre ambos tu-
bos,de tal manera que puede alterar las caracteristicas de la muestra o
contaminarse por 1o que su uso es poco confiable en la obtencidn de mues-
que se encuentran arriba del nivel fredtico.
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COMPORTAMIENTO MECANICO E HIDRAULICO
DE SUELOS BLANDOS

3.1 INTRODUCCION: Ya se ha visto en los capitulos anteriores, la impor-
tancia que tienc ¢l agua en cl suelo. Sea en la fase intersticial u ocu---
pando espacios en los vacios, el agua puede variar no solo las propiedades
fisicas sino también las mecinicas; en el campo, el poco conocimiento de -
su comportamiento puede ocasionar fallas de gran magnitud en: Presas, Talu
des,Carreteras, Cimentaciones, etc. Es por eso que en Meclnica de Suelos -
se han 1levado investigaciones a fondo de las.propiedades Hidrdulicas y Me
chnicas y su comportamiento en las relaciones esfuerzo-deformacién del sue
lo. Parte de ellas se tratan en éste capitulo.

3.2 PROPIEDADES HIDRAULICAS.
3.2.a, FLUJO LAMINAR Y TURBULENTO.

En un flujo de agua, si un hilo de agua (6 1inea de flujo) presenta wna =-
trayectoria bien definida; el flujo es laminar, si hay un movimiento desor
denado de sus particulas cstamos en el régimen critico.

El flujo laminar ocurre en tubos rectos suaves con nfimero de Reynolds has-
ta de 2100, E1 nfimero de Reynolds es por definicién:

donde Re = YP
V = Velocidad.

D = Didmetro del tubo.

y = Viscocidad.

Para el agua en suelos, el flujo turbulento ocurre para Re de 300 a 600 -

Darcy encontré para velocidades pequefias que:
Q = KAL (unS/seg) —_—()

donde
A

i

Area de la seccibn transversal,

o

Gradiente hidraQlico.
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. __hl - h2
R A
sabemos que:
Q= Av
Sustituyendo en la ecuacitn (1)} nos queda:
v =Kl ---ene- (2) "

donde K es un coeficiente llamado coeficiente de pefﬁeabilidad.

3.2.b  COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD.

Para encontrar el valor de K, nos auxiliamos en los trabajos de Hagen y
Poiseville quicnes a partir de las siguientes figuras:

Fig., 111-la Fig. 111-1b

dedujeron la ley de Hagen-Poiseville.
= W RZ
M1y i
Si aislamos a 1 tenemos que:

Ke —-g-‘:{-— R? donde

Peso unitario del agua.

og
~ £
[ i

Viscocidad del liquido.
Radio del tubo.

~
]

El valor de K también se obtiene por la prueba del permedmetro sea con
carga constante § carga variable. El ensaye de carga variable es utili-
zado para ensayos de larga duracidn y el de carga constante para suelos
con una relacién de vacios grande; la {iguralll-Zmuestra el esquema y -
los témminos usados para la determinacién de K. U1 lado derecho es para

el ensayo a carga constante y el lado izquierdo para ensayo de carga va-
riable.
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Dispositivo de rehalse para

mmtener la cargs constante,
/ ¢ . ‘ .

Carga Variable arga Constante

Elevacién del agua de descarga

Columna regulado- Recoja "Q" en el tiempo 'T"

ra de arca "a"

Figura 111-2

3.2.¢c  PERMEAMETRO DE CARGA CONSTANTE.
Para carga constante midiéndose la cantidad (en cm3) que pasa el tiempo t,
Aplicando la ley de Darcy.

Q= AKi

pero Q :lt entonces

ol

sustituyendo
v = S .
_—T.- AKi
V = AKit
despejando la incognita K

\Y

K= a1t ;

:'\ht “3)

3.2.d PERMEAMETRO DE CARGA VARIABLE.
En la columna reguladora

\ =——E¥€-— (-) (por ser carga decreciente)

. "o
el gasto hacia la muestra en la columa reguladora con area a

q.=-a dh
c dt
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el flujo a través y hacia afuera de la muestra es:
Qg = AKi
por continuidad

Qe = dg ; es decir . -aad% = AK-}Ll—.

5 cadh = KAD gt
integrando h, t
a gll. = *\;A_ dt
h h L
1 o
y ordenando términos
al hl

K= X In 'h—z' =) (cm/s)
Existen otros métodos para encontrar el valor de K como por ejemplo mediante
la formula de ALLEN HAZAN,

K=C D120 » (cn/seg)

Donde 1)1 0= Diametro efectivo de Hazen; es el tamafio tal que

que sea igual o mayor que el 10% en peso del sue
lo. -

esta formula nos dice que K esta en funcifn del difmetro efectivo de las par-
ticulas, esto es: El tamafio tal que sea igual & mayor que el 10% en peso del
suelo.

Como la temperatura influye en el valor de K, se puede tratar la misma ecuacién
pero teniendo en cuenta este parimetro:

K =c (0.7 +0.03 t) Dy

otras f6mulas son:

3.2.6  FORMULA DE SHLICHTER.
2
k=771 Y10 (0.7 + 0.003 t)
[od

c=£M)
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para n C
0.26 83.4
0.38 24.1
0.46 12.8
3.2.f. FORMULA DE TERZAGHI.

o2
K=1¢)0]y x (0.7 +0.03t)
C1 =Co x (n-0.13)

%fﬁ:?‘ n = Pargsidad
Co = Coeficiente.
Vaiores de Co.
Arenas de grano redondeado. + Co = 800
Arena de grano anguloso. Co = 460
Arena con limos. €0 =400

Otros metodos para encontrar el valor de K son:

a,- Prueba horizontal de capilaridad.

b.~ Cdlculo a partir de la prueba de consolidacion,
c.- Prueba directa de los suelos en el lugar. .

3.3 TENSION SUPERFICIAL.

Se puede demostrar (Por formula de Laplace ) que cuando un 1iquido presenta
al aire una superficie curva, se genera en un menisco curvo un desnivel de
presidn en el cual es mayor la presidn en el lado concdvo que en el lado -
convexa, esta demostracion lleva a la conclusién que una superficie liquida
e5 capaz de resistir tensiones debido a la atraccifn superficial entre molé
culas adyasentes. Esta atraccifn viene medida por la tensidn superficial.
En general, todos los materiales presentan fuerzas intermoleculares que son
de cohesidn 6 adhesidon. Por ejemplo, si tenemos un sdlido en presencia de -
un Yiquide (figura 111-3) considerando las fuerzas que se generan entre el
liquido y el sélido tenemos 2 fuerzas principales y su resultante,

Si en el liquido predominan las fuerzas

de adhesidn, el liguido tendera a colgar
se a la pared teniéndo Ja figura mostra
da,
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Si predominan las fuerzas de cohesidn entonces varia también la inclinacién
de la resultante, fig.111-4

Fig. 111-4
3.4  ASCENSION CAPILAR.

Un fendmeno caracteristico de la tensidn superficial es la ascensidn de un
liquido en un tubo capilar originandose un menisco de forma esférica aproxi-
madamente, La mecdnica de la ascensitn es la siguiente:

Sea un tubo camo el mostrado en la figura 111-5

La presidn P, en el lado convexo €5 menor que P, siendo su diferencia
2 Ts P
R R

Patmosférica

1]

Radio del menisco.

Ts =—§W;z( Ts

Coeficiente de tensidn superficial

Pero en la inmediata vecindad abajo del tubo existe una presidn igual a Py
por lo que existe un desequilibrio teniéndo una presidén P=Pa=P2 por este -
efecto el agua sube hasta formar una columna lo suficiente para equilibrar
estas presiones, De la figura''b'se obtiene lo siguiente:
P2 = PA - 2IS (NSee ac = Angulo de contacto.

T

La presion en M es P, + ] ™

wh
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la presidn M vale

PM = Pa = 2ts cosse + 8wh
T
Si esta en equilibrio, esta presidn debe ser la atmosférica, esto es
BM = PA por lo que
I = 2t5 cosee
R

-

h = altura § elevacién capilar.

Un caso particular de los estados de tensidn, son los efectos producidos en
las paredes de un tubo capilar. En efecto, considérese un tubo capilar con
agua y colocado horizontalmente, (figuralll-¢)debido a la evaporacion del --
agua se formaran en sus extremos meniscos c¢éncavos.

Y se desarrollan fuerzas Ft generadas
por la tensidn superficial. Por reac-

t Fy cibn a estas fuerzas se tiende a ----
Fig. 1i1-6
cerrar el tubo y a acortarlo.

5i el tubo es un material compresible, las presiones capilares producen un
estrechamiento y un acortamiento. Este fenfmeno se relaciona con algo que
ya vimos anteriommente, con el limite de contraccidn.

Segfin vimos el 1imite de contraccién es el contenido de agua para el cual un
suelo pierde agua sin cambio de voldmen. Las etapas por las que pasa un suelo
estan dadas en las siguientes figuras.

T =0 E.1.- tubo lleno de agua.

Je = Tensidn

G =)0.03/d

L &< 0 (-) ( E.2.- Comienza la evaporacifn, inicia
la formacién de meniscos.
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gy = 0.03/d
______ G E.3.- Reduccin del tubo debido a las
compresiones ocasionades por las
tensiones en el agua capilar.
=T=rrre3a E.4.~ Agua en el limite de contraccién.

donde 0.03 es el orden del diZmetro para arcillas. Esto es que:

a=1p

T mm.

1
3.5 PRUEBA DE PERMEABILIDAD POR CAPILARTIZACION HORIZONTAL.

Se detemina en funcidn de esta prueba indirectamente la permeabilidad de un
suelo.

3.6 PRESION DE PORO Y ESFUERZCS EFECTIVCS.

En el anilisis de las presiones en los suelos, importante para el estudio de -
la consolidacidn de los suelos, surgen 2 conceptos importantes que son la pre
sifn de poro y esfuerzos efectivos.

3.6.a Presidn de poro.- Se define.como la presidn del agua intersticial de -
un suelo & como presidn neutral. Esta presidn corresponde a la suma de la pre
$i6n hidrostitica (Uh) y la presidn en exceso de la hidrostatica (U), esto es

Un = Uh + U
donde -
Up = ¥ 2

{a presidn U se presenta cuando en el suelo obra una sobrecargaAp. En el ---
pi‘;mel‘ instante &p=U y en el instante posterior &p = Ap + U. Una forma grafi
ca de visualizar esta ecuacidn es mediante la analogia de TERZAGHI.

3.6.b Presion efectiva b esfuerzo efectivo g g, - Se define como aquellos
esfuerzos normales que gobiernan los cambios volumetricos y la resistencia
de un suelo, esto es:

Tg=T-U
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Cg = presidn intergranular = presién efectiva
usando e} simbolo de presién efectiva:
T=0- Up

donde U = Presifn efectiva
Teniendo en consideracion estos 2 conceptos,podemos estudiar mas a fondo la
teoria de la consolidacion.

Comentario especial merece este esfuerzo efectivo y su intimarelacidn a el
esfuerzo total y presién de paro.

Empiricamente se sabe que el esfuerzo efect%vo asta mds relacionado al com-
portamiento del suelo que el esfuerzo total y Ta presion intersticial.Si el
esfuerzo efectivo aumenta,reagrupa alas particulas del suele compactandolo,
Si aumenta el esfuerzo total 4 presion intersticial manteniendo constante -
el esfuerzo efectivo, se producira un escaso 6 nulo efecto sobre la compa -
cidad del suelo.

La importancia del esfuerzo efectivo reside en que este esfuerzo controla--
ciertos aspectos del compovtamiento del suelo tales como la consolidacidn y
la resistencia,
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3.7 RELACIONES LSFUERZO-DEFORMACION.

3.7.a PRUEBAS PARA LA DETERMINACION DE LAS PROPIEDADES ESFUERZO-DEFORMACION.

En Mecanica de Suelos, para poder estudiar el comportamiento esiuerzo-deforma-
cidn de los suelos es necesario hacer varias pruebas de laboratorio que satis-
fagan las condiciones variantes de un suelo.

Las mas importantes pruebas para suelos son aquellas que se hacen en funcidn -
de las condiciones del suelo, de la historia del suelo y las que -- nos den --
los resultados que el Ingeniero necesita para el mejor control de la obra. Sin
embargo aqui se presentan las pruebas que més-comunmente se hacen a 1o0s suelos
blandos sin que ello quiera decir que son las mas importantes.

3.7.b CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL.

Se 1llama consolidacitn a la reduccién paulatina de la relacion de vacios que -
sufre un suelo de baja pemeabilidad sometidas a carga de larga duracifn.

Los aspectos del fendmeno de consolidacién Unidimensional (C.U.) son 2: Magni-
tud de la compresidn y el tiempo de consolidacién.

La prueba de consolidacidn representa la deformacitn de un estrato frente a --
una carga real en una sola direccidn esto es, que el movimiento de particulas
solo es en la direccidn vertical. (Y el flujo de agua sole se da en sentido --
vertical)

La prueba de consolidacibn estandar consiste en camprimir verticalmente un &s-
pecimen de material confinado en un anillo rigido de acuerdo con una secuela -
de cargas establecidas de antemano. Para cada incremento de carga el especimen
sufre una primera deformacidn atribuible al proceso de expulsién de agua & aire
y al que se le llama consolidacidn Primaria y una segunda deformacién debida a
fenfmeno de flujo plastico en el suelo llamada consolidacidn secundaria.

Por medio de un extensdmetro a cada incremento de carga se toman lecturas a di
ferentes tiempos y se llevan a un eje de coordenadas t (tiempo en escala log.)
deformacién. A las curvas obtenidas se le llama curvas de consolidacidn y se -
obtiene una para cada incremento de carga. (fig.111-7)
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Fig, 111-7

Si para cada incremento de carga se determina su relacién de vacios inicial y
final, de toda la prueba se obtienen valores con los cuales se construyen una

a grafica 1lamada de compresibilidad cuyas caracteristicas son las siguientes:

Existe un primer tramo A llamado de recom-
b presidn, un tramo B & tramo virgen y un --

tramo C & tramo de descarga el cual se ob-

tiene quitandole la carga al especimen.

) P {esc. log.)
1r, 111-8 Curva de
Compresibili.l,

3.7.c CONSOLIDACION PRIMARIA.- Como ya vimos la consolidacién primaria es -
producto de la expulsidn del agua y aire de un suelo ante una carga. Si el --
suelo contiene airve 6 si la muestra no se ajusta al anillo, las primeras lectu
ras pueden no corresponder a la iniciacidn de la consolidacidén. Sin embargo, -
la curva del tramo A, corresponde muy aproximadamente al de una par@bola v me-
Jiante una propiedad de estas curvas se puede determinar el comienzo de la con
solidacidn. Para la determinacidén del 100% de la consolidacién primaria se pue
de utilizar el método propuesto por el Dr. A. Casagrande que requiere el trazo
de la curva de consclidacifn en forma semilogaritmica.

Si continuamos la parte recta de la curva y la parte curva, la inters.ccida ce
presenta (teoricamente) el lugar donde termina el 100% de la consolidacifn pri
maria. E1 0% de la consolidacidn se obtiene localizando 2 puntos B y C tal que
B sea menor que el 50% de consolidacidén y C correspondiente a t/4 la diferenciu
entre estas 2 ordenadas sera a v el origen de la pardbola estara 1 una distancia
a arriba del punto ¢ correspordiente.
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3.7.d.- CONSOLIDACION SECUNDARIA

La teoria de consolidacidon de Terzaghi explica el fenfmeno hidrodindmico
que da lugar cuando el agua gravitacional es expulsada de los poros del -
suelo.Sin embargo; en la prueba de consolidacion se observa que desples -
de la expulsion de) agua,una deformacién de tipo viscosa intergranular -
continda debido al despliazamiento relativo de los granos en el suelo.Este
fendmeno es el que se conoce como consolidacion secundaria.

De 1a curva de consolidacién anteriormente vista, se puede ver que
existe un tramo que cambia de pendiente, este tramo es el que le corres--
ponde a la compresidn secundaria y su determinacion se hace por el método
de Casagrande. Este procedimiento empirico supone que en la interseccion-
de la tangente de las curvas de consolidacién y compresién secundaria,la
consolidacidn hidrodindmica es completada,es decir; se 1lega al 100 % de
ta consolidacién segiin l1a teoria de Terzaghi.

El fenémeno de consolidacidn secundaria se presenta principalmente
en suelos que exiben una viscocidad intergranular tales como suelos finos
lacustres y marinos, asi como suelos finos con alto contenido de material
orgénico,cuyo comportamiento se acerca mucho al de un material elasto-
plastico.En estos suelos la deformacidn volumétrica en el intervalo de -
compresion secundaria disminuye con el tiempo,

K.A.S.Buisman analizo este fenémeno y encontro que la viscocidad -
jntergranular es una funcion tinea) de el logaritmo de tiempo, De sus es-
tudios y sus observaciones se 1lego a la siguiente ecuacidn :

by =&, +Cy log _Et.)

Segin 1a figuralll-9 Cy representa la pendiente de el tramo y ty, es el
tiempo durante el cual se observa el comienzo del comportamiento lineal 1o
garitmico.

Podemos concltuir que el fendmeno de la consolidacidn secyndaria se -
debe al deslizamiento progresivo de un suelo que observa una ley de visco-
cidad elasto-plastica,y que esta en funcidn del tiempo.

Este deslizamiento tiende a reagrupar al suelo para pasar a un esta-
do mas compacto que pueda adaptarse a su nueva condicidn de carga.
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3.8.- RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE Y PRUEBAS TRIAXIALES

Las prubas triaxiales son aquellas que detrminan mejor las
caracteristicas de esfuerzo deformacidén , asi como la re -
sistencia al esfuerzo cortante de los suelos. En estas pru
ebas, una probeta de suelo es sometida a presiones latera-
les y axiales diferentes y se estudia su comportamiento.

El medio donde se aplican estas presiones es un com-
partimiento 1lamado CAMARA TRIAXIAL. La figura III.10 mues
tra las partes principales de una camara Triaxial,desarro-
1lada en el Instituto de Ingenieria 1lamado INING 2. la -
idea de este sistema es de los Ingenieros Radl j. Marsal ,
E. Santoyo V. y Daniel Resendiz U.

Como la resistencia al esfuerzo cprtante de los sue-
los finos dependen de los esfuerzos efectivos,de 1a trayec
toria de esfuerzos y de la velocidad de deformacidn,la ley
de Coulomb par suelos cohesivos es:

S =¢ +Ttan &

donde:
S = Esfuerzo cortante en el plano de falla.
1
0= Esfuerzo normal total sobre el plano
¢ = Cohesidn aparente {en términos de es-
fuerzos totales)
g = Angulo de friccidn aparente

cy # son funcion de sus caracteristicas de la
historia de carga previa y de las condiciones-
de carga y drenaje.
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3.8.a,~ RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE

Segiin ya vimos, las pruebas triaxiales nos sirven para conocer la re-
sistencia de un suelo al corte.Auxiltianonos con los circulos de MOHOR
conocemos a los parametros que rigen la resistencia de un suelo (o por
ejemplo). En realidad un suelo puede fallar por otros tipos de esfuer-
zos como son los esfuerzos de torsidn,de tensidn e inclusive les de --
compresidn;solo que los valores mdximos de los esfuerzo de falla son
tan grandes { compresifn), o tan peguefios {tensifn), que la mayor par-
te de las veces los esfuerzos que originan la falla en el material son
principalmente los de cortante.
En la ecuacidn:

S=c+ qtgg

vista anterformente, se sefiald gue el termino 'c!' cuyo valor se consi-
derd como constante durante mucho tiempo y desmentido por Hvorslev; es
un valor no constante que esta en funcidn de la cantidad de agua de la
muestra y de la velocidad de deformacion. Efectivamente,la cohesidn -
no es mas que la friccidn debido a Ta historia previa de consolidacidn.
Para entenderlo desarrollemos el siguiente ejemplo;

Considerese una muestra fuertemente consolidada por un esfuerzo W,
51 se descarga la muesta, a arcilla sufrira una expansion de tal mane-
ra que el suelo no pueda tomar el agua necesaria con la suficiente ra -
pidez que el suelo se expande, por lo que el agua intersticial trabaja-
ra a tensidn para mantener el volimen de tal manera que esta tendrd que
ser la maxima que el esfuerzo original.Es decir:

hiN=- G

En una prueba directa de resistencia al corte, si la muestra se lleva -
a 1a falla aplicando la fuerza razante F rapidamente,la deformacién tan
gencial en el plano de falla ocacionard una perturbacidn de la estruc~-
tura s6lida y la presidn intersticial U, disminuyendolwy.ST 12 presidn
total es nula yUsna-Wentonces 1a resistencia al esfuerzo cortante se-

I s = (0-Uw-U)tgg = (T-U)tg 4

Esta resistencia es la que comunmente se conoce como cohesifn y que ocu-
rre a un esfuerzo exterior nulo.
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quizd no sea esta la Onica forma de explicar la cohesidn ya que por -

su naturaleza un suelo arcilloso esta sujeto a una especie de liga in
terlaminar tal y como se vio en el capituio [ ;de tal manera que los
nexos que por ejemplo tiene el agua adsorbida produzca una verdadera-
cohesion. De cualquier manera, el efecto de friccion es el que rige -
en {1tima instancia la resistencia al esfuerzo cortante .

E1 equipo de laboratorio utilizado para 1a prueba de resisten--
cia al corte de los suelos,se ilustra en la figura siguiente:

Fig.

ITi-11

Piedra porosa

F produce un plano de falla en Ta muestra a lo Targo de la separacidn

de 1a caja como se indica. (figuyra I1I11.11)
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Segin vimos, se puede conocer la resistencia al esfuerzo cortante de
un suelojpor medio de pruebas triaxiales o prueba directa de resisten
cia al corte. En lo que sigue se comentara los resultados de las prue
bas triaxiales de suelos cohesivos saturados, pudiendose hacer el mis
mo andlisis para suelos parcialmente saturados.

Ya se dijo que para un suelo saturado existen 2 diferentes con-
diciones.

1.~ que sea normalmente consolidado

2.- que sea preconsolidado
Para suelos cohesivos saturados normalmente consolidados,la presidn -
del agua debe ser igual a la presion vertical efectiva soportada 'in -
situ' por el suelo.

En la prueba lenta, los esfuerzos actuantes son los efectivos -
por permitir el drenaje de 1a muestra. En la primera etapa,el especi-
men esta sujeto al esfuerzo cortante U3y una presidén neutral Ur= 0
como' {1y el especimen es pequefio se consideral.-, entonces'!= 3,
1levandose a la grafica de Mohor el circulo de falla aparece como en
la figura

T e
A\ . /,/'
Linea de fa]/,].a"’

~

e
o

Fig, 111 - 12

Para la presion dada, el circulo I es el de falla; s es la resisten-
cia al esfuerzo cortante y Jel esfuerzo normal;g es el angulo de fric
cibn interna de el material,

Prueba rdpida consolidada.~- en esta prueba, en la primera etapa se de-
ja consolidar la muestra y en la sequnda se lleva a Ja falla sin permi
tir drenaje.Esto implica que el esfuerzo efectivo se vea disminuido --
por la presion intersticial.
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ST se conoce la presidn neutral en el instante de falla se puede obte-
ner 2 lineas de falla, una para esfuerzos totales y la otra para es--
fuerzos efectivos,

El circulo I' de la figura corresponde a la linea de falla cono-
ciendo el esfuerzo efectivo y los circulos I,1I y III corresponde a es
fuerzos totales,Es de hacer notar que ia 1inea de falla de el circuloI'

es similar a la de la prueba lenta,ademds este circulo y los otros son

del mismo didmetrojen particular la resistencia de un suelo en términos
de esfuerzo efectivo,tanto en la prueba Tenta como en la rdpida conso -
lidada son similares.

t-
Linea 'L'
}/'A Linea de falla en la prueba Rc
/,." - /
e ,ajf“"”
et 1t
ff I'/'r .
Wit SR
T e >
p B B
PO /RN |
b &,

Prueba Rdpida.-En esta prueba no se permite el drenaje en ninguna de las
2 etapas.la caracteristica de esta prueba es de que el agua tomara las -

presiones desde el momento en que la presidn sea igual a la que tenia

"in situ' y al no producirse la consolidacion su resistencia sera la mis

ma ain si se aumenta la presion del agua.

En la figira anterior, el circulo I es el correspondiente a una presion
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.73 soportada por el suelo,los circulos II y III con presiones crecien
tes.E1 suelo se comporta como $i su resistencia fuera constante pero -
no es asi:el circulo I' corresponde al de esfuerzo efectivo y es prac
ticamente tangente a la linea de prueba lenta 'L'. Cabe mencionar que
la resistencia al esfuerzo cortante no es la magnitud de el punto tan-
gente a 1a linea 'R' sino que corresponde a un valor un paco mds bajo
de la linea mencionada.

Para el caso de los suelos preconsolidadoes, las mismas pruebas -
dan una configuracion similares a los de la figura

1

Line . "L" \
4 Re !
--_'.._.
Tensitn ,Pregidn en Linea "R."
en el ET §gu§, s c
agha o
o - '
; o Linea "RY
— O
bomprmm izt =
V2 — "~
%»> l L

2

Fig. 1III.15
Segii se ve, en prueba lenta hay un aumento de resistencia en el punto
de preconsolidacitn que es atribuible a los efectos de la friccion re
manente,Algo similar ocurre con 1a linea 'Rc',y 1a linea 'R' permane-
ce constante.Observese que 1a linea L y Ta linea Rc se cortan en el -
punto 'c' lo que quiere decir que para presiones menores que Rc la -
resistencia en prueba rdpidaconsolidada es mayor que en la prueba lenta.
De todo lo anterior se deduce que,al elegfr una prueba para co
nocer la resistencia al esfuerzo cortante,se debe tener en considera-
cion las circunstancias a que el suelo va a estar sujeto durante y -
despies de realizar 1a obra,
Queda como alternativa del Ingeniero;el tabajar con Tos esfuer
zos efectivos o los efuerzos totales.
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donde # varia entre 1y 10° con respecto a # .

Skempton desarrolla una teoria para explicar este fenfmeno aduciendo
que una parte de la disminucidn de la resistencia se debe a un incre
mento del contenido de agua y por otra parte a una re-estructuracion
de las particulas laminares paralelas a la direccién del desplaza --
miento.
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3.9.- RESISTENCIA RESIDUAL

ST a una arcilla preconsolidada se le somete a una prueba de corte sim-
ple,permitiendose drenaje 1ibre;conforme se aumenta la presidn y aumen-
ta la deformacidn;aumenta la carga tangencial y el esfuerzo cortante.Da
do un esfuerzo miximo limite el suelo tendra una resistencia mixima -~
(punto 'a' figura II1.16). ST la prueba continua provocando mayor des-
plazamiento angular, disminuye la fuerza tangencial y el esfuerzo cor--
tante tambien pero hasta un limite el cual una vez alcanzado se conser-
va aiin cuando el desplazamiento angular aumente.A esta resistencia fi -
nal mis alla de la mixima se Te 1lama resistencia residual.Tal fenimeno
se visualiza en Ta figura

T y
’ Maxima L
BMERRe | re o S e
.Residual —
constantg 0
| i
l : Presion normal efectiva
e i e e en el plano de desplaza-
Incremen- ; ;
taCoEmen-l ) miento.
tenido d€ | !
agua,
(a) (b)
Fig. III,16

Segiin 1a figura de la parte B, la resistencia midxima tiene por acuacibn :
Sg = ¢ +Ttan 4 '
y la resistencia residual:
Sg = c +Ttan gr 5 pero c,90
por 1o tanto:

S, = Ftan B
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3,10 RELACION ESFUERZO-DEFORMACION-TIEMPO

Un suelo estd constituido por un esqueleto formado de granés sdélidos de di-
ferentes tamafios y formas. La fraccion fina y muy fina estd constituida --
por minerales de arcilla que proporcionan al suelo la cohesién y viscocidad
intergranular, los huecos dejados por 1a estructura se encuentran 1lenos ¢
parcialmente 1lenos de agua. Fig, III-17

Fig., III-17

La zona viscosa es la que guarda una posicifn cercana a los puntos de con--
tacto entre arcillas y no es mis que el agua adsorbida por el grano de arci
11a cuyas propiedades son similares a la del hielo (sélido); las moléculas

mis alejadas son las que tiemen el comportamiento de un fluido con alta vis
cocidad.  Asf pués podemos decir que las propiedades esfuerzo-deformacién
tiempo del sueJ'm).estén en funcidn de varios factores, y los principales son:

Estado de esfuerzo a que estd 6 haya estado confinado el material.
Estructura interna del material.

. Fuerzas cohesicas intergranulares, cementacidn del material.
Formas, dimensiones y resistencia de los grarios.

Compacidad del material.

Grado de saturacién del material.

. Permeabilidad del material,

~N O G & N

La compresibilidad de un suelo puede correlacionarse con el médulc de defor
macion unitaria, definida por la siguiente relacidn

i AE .M

AT~»0O DT

k1 midulo de deformacidn est& representado por la tangente a la curva esfuer
20 deformacifn, Fig, 111-18,
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Se observa que a medida que el esfuerzo aumenta el mddulo de deformacién au-
menta, hasta que cerca de la ruptura del material su valor tiende a ser muy
grande.

01 0203 0405 056 G en kg/cn2.
£t -
€T
€47
Fig. 111-18 ef

S1 ™M es constante en la carga y la descarga, la deformacion total es:

£, = MU,

luego entonces se trata de un solido elastico ideal y M representa el coefi-
ciente de proporcionalidad.

En realidad, bajo una descarga del material después de haber aicanzado el ni-
vel de esfuerzos U , la deformacidn £,, no se recupera totalmente, sino que
queda una deformacién 0Q, , que representa um-reacomodo estructural; la par-
te ©dQ:. , representa una recuperacion eldstica del suelo, Fig, [11-19,

La explicacidn de éste fendmeno es el siguiente:

Si la fuerza intergranular no rebaza a la friccién entre los puntos de contac
to, 1a deformacion serd del tipo eléstica, si se rebaza serd una deformacién-
de tipo pldstica y el fendémeno plastico se presentard y el suelo se comporta-
rd como un fluido viscoso, cuya fluidez disminuye con el tiempo a medida que
el material se comprime y sufre un reacomodo hasta un nuevo arreglo estructu-
ral,
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Fig. I11-19

St el material es fino, el efecto del tiempo en la deformacidn es importante]
Si se aplica un incremento de esfuerzo AT en la Fig. I1I11-20 se observa que --
hay un incremento inmediato en ta deformacidn Ag pero al transcurrir el ti--
empo, la deformacidn sigue aumentando, pero la rapidez de deformacidn AS%FI'

disminuye con el tiempo. tiempo en sequndos

\-
\'\
¥ S o

deformacion en Micras

Fig. 111.20

De todo To anterior se deduce gue la deformacifn total de un suelo bajo um in
cremento del nivel de carga serd la suma de la deformacion pldstica y eldsti-
ca,

XQ,D =Xe - X)P

Ademas; existe un retardamiento debido a las propiedades viscosas del material
6 bién, si el material se encuentra saturado con agua gravitacional, existira
un retardamients hidrodinamico,
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Un modelo reolégico que explica el comportamiento eldstico del suelo fué estu-
diado por Hooke, cuyo enunciado dice gque "La distorsion" de un cuerpo eléstico
es directamente proporcional al esfuerzo aplicado", es decir:

Xe=o<ef

Y ©OCe representa el coeficiente de proporcionalidad, la representacidon reo-
16gica es la de un resorte ideal que no sufre deformacifn permanente., Fig. 111
21 independientemente de la frecuencia con qué se aplique la carga.

P
P\‘

SN

) AN
P X *
Fig. I11-21 :

Un cuerpo es idealmente plastico cuando e} cuerpo conserva la deformacifn to-
tal que origina la carga a la que fué sometida.

En Ja figura I11-22 un cuerpo (A) de peso (w)

l'w
B e R
S .

Fig, 111-22
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es sometido a una fuerza( P) lo cudl no producird movimiento hasta que sea re-
bazada la resistencia a la friccidn (R)

Seglin Coulomb, la resistencia limite es:

!28 T W

Cuando se alcanza &sta carga, el cuerpo entra en movimiento y al retirar la -
carga el desplazamiento Xp permanece integro.

Un suelo posee caracteristicas eldsticas y pldsticas por lo que si queremos -
tener un modelo mds adecuado a la realidad, podemos unir un elemento eldstico
y otro plastico el cual se le conoce como cuerpo de St, Venant. Fig. 111-23

b Fig. 111-23 X

De ésta figura se observa que el cuerpo en presencia de la carga P, se com_
porta eldsticamente hasta un valor P; y al rebasar éste valor, el cuerpo se -
deforma continuamente; al retirar la carga el material sufre una recuperacién
elastica.

Como un cuerpo de St. Venant no satisface el comportamiento pldstico del sue-
To,un nuevo modelo, formado por una serie de cuerpos de St. Venant es presenta
do en la Fig, III-24 donde cada resorte tiene diferentes médulos de deforma---
cién y los elementos pldsticos poseen diferentes lTimites de resistencia.
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Pso p,S) pSl
L DT

P
0 < Pae < Pen oc =médulo de
0Cp Koy < 0y < 0CH deformaci6n

Asi a medida que la carga aumenta, los elementos de St, Venant, van siendo uti-
lizados gradualmente a medida que se vence la resistencia Ps; ain mds, a nive-
les de carga pequefios, el cuerpo se comporta eldsticamente y en la deformacidn
pldstica, a nedida que la carga aumenta, la deformacion crece indefinidamente.
Este comportamiento se asemeja a la deformacidn que sufre el suelo en presencia
de carga. La fdrmula que expresa la ley mds probable del fendmeno carga-defor-
macion para un material elasto-pldstico y para un determinado estado de esfuer-
zos de confinamiento iniciales que no varian durante el procesoc de la prueba, -
estd dada por fa siguiente expresidn:

Kap=0CeProcp | og f¥%—

Donde o< ¢ representa el mddulo inicial de deformacidn eldstica,
3.10a. COMPORTAMIENTO PLASTO-VISCOSO DE FLUIDEZ NO LINEAL.

Cuande un cuerpo se comporta de acuerdo a la ley de Newtdn . %.zlyp
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E1 cual expresa que la rapidez de deformacidn es directamente proporcional
a la carga, se dice que se trata del liquido perfecto de Newtdn, donde P
es el coeficinete de proporcionalidad que representa la fluidez y se man--
tiene constante durante el proceso de deformacibén carga-tiempo.

Integrando .
XV =¢jo Pdt

si @ permanece constante.

Xy =PPdt

su representacién grdfica serd, Fig. [11-25

R PR PR

Como se puede ver, para cada valor de P se obtiene una 1inea recta Xv
Vs t que representa un fenomeno viscoso lineal.

Sin embargo se ha observado en arcillas, que se presenta una mayor fluidez
que en suelos gruesos, pero en estado confinado éste disminuye con el tiem
po, de tal manera que la ley que representa mds fielmente &ste fendmeno es:

%—{—V-{w ; -E:;—](P-Ps)
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Donde Ps es el nivel de carga al cual existe un rompimiento de los contac-
tos firmes intergranulares y g es la fluidez final que disminuye con

el tiempo hasta 1legar a valores practicamente nulos,

31 €20 entonces

dXv
dt

= [;0; +-‘-;—-](P- Ps) = P (P-py)
3%_ — @} (P—F’s)

si Pa>Ps el fenomeno viscoso intergranuiar comienza en t =0 .
Si 1a carga permanece constante entonces

Xl Ps t + alos (bet) | (Pa-R)sc

Para t=0 ; Xv=0 ¢ =-a losb(Fa-R)

de donde

Xv*[tpﬁ e 1.09 ",55*]( Fa - E ) cemmmcmmee=(4)

Esta ley indica que si O=0O se obtiene el fluido perfecto de Newton y
si @20 se obtiene una ley logaritmica que se representa en la Fig. 111-26
cuya rapidez de deformacién tiende a cero a medida que ¢ crece,
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CPZ (‘DI ’ps)

3,10,b.  RETARDAMIENTO PLASTO-VISCOSO DE FLUIDEZ NO LINEAL

Si alafigura anterior se introduce una unidad de viscocidad 1ineal en paralelo
para retardar 1a deformacion, se tiene, Fig., III«27

:

i 4

P

£

" PC\'PS=Pl+PL

Xv=X =Xz

b

N

Ps

El elemento viscoso no linal representara los efectos viscosos intergranulares
que no es mis que el agua gravitacional que al ser expulsada retarda la defor-
macion intergranular.

La ecuacidn diferencial que rige el fenfmeno es:

dlialts »

Jai BiE

@ 4 —l

-0

(R-7

rS
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Integrando:
Xo=[B los &=+ % t]iRR)

Siendo:

/\ ::( b 1'35; ) é%&:g%?

B™ b-odsm Dug = LY
ST Y=o

A za=g

17 =br‘§£

Ry=o
Entonces

Si SD;:O, la ley de deformacion tiene la misma pendiente que la de (4)
por lo tanto 1a retardacion debido al agua gravitacional estd medida por 7&—

La porcidn de carga que toman los elementos lineal y no lineal son:

elemento de fluidez no lineal elemento lineal
10/ = O.f = p =2
R LR) &
>
y la ecuacion  (5) se transforma en

Voalr ) fog BLE 4
P



Representada por la Fig. I111-28

[

] S

o H"
P P

|F =

Pa"c,-‘l =R +R,

>
1

X; Xl
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CAPITULO Iv

TEORIA Y METODOS DE DISERO PARA SUELOS BLANDOS
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4.1.- INTRODUCCION: Este capfitulo trata de las teorfas usadas en Meclnica

de suelos para el andlisis de fallas, flujos de agua, asentamicntos
y expansiones, aplicadas a la deformabilidad del suelo.

Tanto en la Geotecnia como en las estructuras, el Ingeniero se-
cncuentra con el problema de no conocer el Estado de Esfuerzos de -
una Estructura. Comunmente ticne 2 teor{as gencrales como armas. La
teorfia pléstica y la teorfa elédstica. Cualquiera de las tcorfas que
el Ingeniero prefiera, podrd resolver el problema aunque no con la-
precisién que nos dan los resultados obtenidos de gabinotei dada la
complejidad de los suclos en.su estructura. Es por esto que el Ingc
niero debe basarse no sélo en los resultados de gabinete, sino en -
las observaciones de campo, aunada su experiencia y respaldada por-
la Teorfa. Sin embargo, hay sus cxcepciones a lo anteriormente ex--
puesto; como por ejemplo, la teorfa de los centros de tensién desa-
rroliada por el Dr. Nabor Carrillo, para la investigacién de las --
causas del hundimiento de la ciudad de lLong Beach, California y en-
la cual se baso en la tecorfa de la eldsticidad para 1a demostracién
de las causas de tales hundimientos. Sin embargo, como el propio Dr.
N. Carrillo comenté respecto a su teorfa, que esta erd uno de los -
casos raros en que la solucién a un problema prictico de Mecénica -
de suclos se puede obtener aplicando la Teoria.

En la Teoria El4stica de Mecinica de Suclos, se parte de cier-
tas hipétesis que simplifican el problema, pero tales hipdtesis son
por lo regular falsas, por lo que hay que tomar las soluciones con-
sumo cuidado, y en base a la experiencia y a datos de campo, extra-

polar y sacar conclusiones, las hipStesis a tomar son las siguien--
tes.:

a). Se supone que el material es HOMOGENEQ; falso pues sus propie--
dades, no son las mismas en todos los puntos de su masa, Como -
por cjemplo: que las propiedades e, w, ¥, no son constantes en-
toda la masa.

b). Es ISOTROPO. Falso pués cn un punto dado, esas propiedades va--
rian cn las distintas direcciones del espacio.

¢). LINEAIMENTE LIASTICO.- Falso pucsto que su relacién, esfuerzo -

deformacién no corresponde a esc comportamicnto.
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d). SEMI-INFINITO. Falso puesto que ninguna masa de suelo es semi - infinita.
4.2 ESFUERZOS EN PLANOS INCLINADOS
Cuando cn un suclo obra una .carga, sc crea un estado de esfuerzos en la masa, cuya

magnitud es de suma importancia conocerlos, ya que dependiendo de tales esfuerzos-
el Material se comportarf de una mancra aceptable o bien creard una serie de pro--
blemas que se traducirdn en la estructura. Es por esto que ¢l anilisis v el conoci
miento de los estados de esfuerzos en una masa de suelo ha 1levado a desarrollar -
conceptos tales como el conocido CIRCULO DE MOHOR, cuyos principios elementales se

conocen a partir del andlisis de los esfuerzos en planos inclinados.

Sea la siguicnte figura: (IV-1)

H
!
- ‘1‘ (= e [
’,'
I,,
El equilibrio en el Plano inclinado figura (v - 2)
A/cos ©
/ (Tp* A/cos 8 )
P= AT, E——q- i _______________ PO (Tg "A cos 8)
té" T * A/cos 8

T~ 7 cos0 = Urcosy
Uhn = Tx (cos 20+ 1)
B

T = U'x sen 20
2

Su representacién gréfica (fig. IV - 3)

q)( - -~ Un
- ~
- e
Pl ~
/” \\
Ux/p b - =
N ’f‘
\\\ "’
N\ e
0 an. Y

~UX/2 /4 W, 3/4T s
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Podemos notar que cuando el esfuerzo normal es minimo 6 miximo, el esfuerzo
cortante es cero. A estos esfuerzos nomales, miximo y minimo se les 1lama
esfuerzos principales y los planos en que ocurren.( T=0 ) se llaman planos
principales.

El esfuerzo cortante ¢n @ tiene la misma magnitud que los esfuerzos ( T2+ §)
6 (1 +0) ; Esto es: los esfuerzos cortantes en planos perpendicu-
lares son de la misma magnitud.

El valor miximo se encuentra diferenciando con respecto a 0, esto es:

o5
2T

evaluando

- Ux sen 20

"

0 donde @

u
"

0,Tf

Uycos 20

n
o

donde @

i

+
tm,

Ty, mix =T sen 8 =0 ; T,min =0 en 0= T

[Toax) = [Tmin| =S para 022 Ty

Ahora supongase un elemento cortado por un plano en los puntos M y N en un -
espacio bidimensional. Colocando nuestro triangulo en equilibrio (fig. IV -

da. y IV-4b.) T,
‘——L—*_Tyx

Ty
vx G'X
Tyx
' yX . '\::IPTS,X(AAnsene)
donde Fig. 1v-4a v Fig. IV-4b )’S/(AAnsenQ)

AAp = al drea del plano inclinado.
Las freas de las caras verticales y horizontales de éste segmento de drea son:

Abycos 8 y A, send
Sumando las fuerzas nommales al plano (X Fn= 0)
TnAAn - G (&Ap cos 0 )cos 8 - Ty (AAy cos 8 jsen 8 + (AAnsenB)sen 8
"Tyx (AAy sen 8) cos & =0
De tal manera que: .
Uy = T cosé b + Uysen2 8 - ?.Txy sen 8 cos 8
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y en téminos de angulos dobles.

Tnf U *U"\+(——@2——G—i)cos 28 - Ty Sen 20 —e-meocmemmmememen (1)
De igual manera, sumando fuerzas (ZFT —0) obtenemos:

T= %Tisen 28 +T,, cos 20
Si derivamos Un/d9 =0 Esto es; encontramos la orientacién del Plano principal.

-(Gy - Uy) sen 28 - 2Ty cos 26 =0

tan 26 = '—-I“-Y—-— ............................................. (2)
-% 2
y de (1)
(O 0z } %
-Gy, Ox-C > T & Ly
cos 26 = =t + =5 Ty} + Txy Y Jocs Ty ) - Twy?

Finalmente obtenemos las siguientes ecuaciones:
.g.l%yi + .EZ__E_Q_B. cos 28

To = ﬁé—_@ sen 20

donde  (p- Us = esfuerzo desviador.

Estas ecuaciones proporcionan una descr1pc10n campleta del Estado de Esfuerzos y
corresponde a un circulo de radio L.Z_UJ y con origen del circulo glizg_l
en y=0 en un sistema de ejes cordenados -7

Dados (ﬁ y Ué y sus direcciones, se pueden encontrar grificamente los esfuerzos
correspondientes en cualquier otra direccidn mediante el circulo de MOHR. Asi --
mismo, dado Jo y To actuando scbre dos planos cualquiera, pueden encontrarse --
las magnitudes y direccidn de los esfuerzos principales.

POLO. - Es un punto de circulo de MOHR (Op) que tiene la siguiente propiedad: --
Una linea trazada Op y por un punto dado A del circulo de MXR serd paralela al
plano sobre el cual actdan los esfuerzos correspondientes al punto A. (fig. IV-5)

n:
</

[ i {’r\i OP B!
A .
T Ve

| o8
-
! 3 4

Fig. 1V.-5 Aplicacién de la teoria del Polo (ejemplificativa)
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4.3 TEORIA DE LA CONSOLIDACION

Mediante las ecuaciones de equilibrio de un elemento de suelo, las relaciones
esf-def.y 1la ecuacién de continuidad; factores que rigen la consolidacién, se
deduce la ecuacién de la consolidacién. Tal ecuacién es :

N N ‘
Kz d’h  + K, dh =1 {eds + Sde)

dzt axt 1+e dt Jt

donde

Z = coordenada en la direccifn vertical

X = coordenada en la direccién horizontal .

Kz, Kx = Permeabilidad en las direcciones correspondientes
@ = Relacién de vacios.

h = Carga hidrdulica total

§ = Grado de saturacién

t=

Tiempo

4.3.,a.- CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL
Segfin 1a ecuacibn anterior, la parte izquierda es el flujo de agua en un suelo v
la parte derecha es el aumento de vol(men de agua en el clemento y si § = 100%,-
entonces representa también la variacién del vol(men del elemento.

Sea. las sig. figuras; (IV - 5a y IV-5b)

CLLLLLLlL Ll
Rellena ——SNAF Rellenp : —3Z il

4 F’lj//
110477 Arena 1wy 2
Arena V7% 1,

//// Yo= 2 ton/md Arcilia / ///
f Arcilla / Z%HOdoz :os/suelos) ,////é

xr

i/ i
Y .
Grava :'o Grava v

A - o
fig, IV 5a, fig. IV 5b.
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En las figuras anteriores, se muestran 2 casos particulares habituales en las
que el flujo y la deformacidn se producen s6lo en direccién vertical. La ----

arcilla se encuentra entre 2 entratos mids rigidos que se consolidan mucho mis
rapido que ella.

Los asentamientos que se puedan sufrir, se deberan al cambio de volGmen de la
arcilla (s6lo existen sobre presiones intersticiales en la arcilla). La dimen
sidn de todo el estrato es grande comparado al espesor del estrato que se con
solida y todas las secciones tienen la misma distribuci6n de presiones inters
ticiales y de esfuerzos. El flujo de agua sdlo se produce en direccitn verti-
cal y no hay deformacidn horizontal, por lo tanto:

q, =¥t Z + esfuerzo en 1a superficie --mmmmemmmemmgqUilibrio --=-==-- (3)
v
de = fdy mmmemm e e e esf.- dof, —m-enna- {4)
S v . . -
3Ty
532“ « vy ] — continuidad ---mn-- (5)
Z
(Se considera $=1 y As/at= 0)
de (8) y (5)
Be’—'—‘avéﬁ

h . de
K(1+E) %—Z—Z‘W
dh Kk (lre) 30y

922 Ay ot
K(te) 0% o N e (6)
Q o722 ot ‘
Esta ecuacién en funcidn del esfuerzo total, el esfuerzo efectivo y la presién
intersticial y otros factores, teniendo en cuenta que: ) Us% = 0
t
queda:

dU . JU _ AT
Qazz ot ot
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Otra modificacidn titil serd: Dividir la carga total en sus 2 componentes.

u 1
H=h, + = he + U+ U
e 'Yy eTw( h)

he = Carga hidratlica,
U = Presidn interstical.
Un = Sobrepresitn o presién en exceso de la hidrostatica.Por definicién.
2
C)....h&_. =0 y ()zu =0
oz a 2 -
Z
la ecuacidn (6) queda:
K(ve) _K{lte) _ k 7
YwQy TwQy Swy
y K(1+e) K
Cy = R SR T SRR S (8)
YU ¥ v Sy
Cv = Coeficiente de consolidacifn.

mv = Coeficiente de variacidn volumétrica.

y en términos de esfuerzo total y presidn interstical, la ecuacién (7) queda:

9% .3y _aWv
by <77 = = (9)
(DY ot At
Que es la ecuacion de CONSOLIDACION DE TERZAGUI.
Si Bv = Zla ecuacidn anterior queda: '
t cvﬁ__li S L (10)
972 dt
Esta ecuacitn es similar a la ecuacién de conduccidn de color (6 ecuacién de -
FOURIER)
QU 02U e (11)
—5_5 a XZ
De otra formma:
au - a‘gAU
& 2 2 2
ponde AU = U + 97Uy 3% 410000 Operador de LAPLACE.

32 3

$1 la funcidn 3 Mo depende de 'Y' y '2!
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y = Q4
3

Volviendo a la ecuacién (11)

3u 5 au esto quiere decir que un fénomeno de
a

t ax consolidacién tridimensional (por ejm),

se tiene U = f{x,y,z,t) y en nuestro caso el fénomeno ocurre sélo en -
una direccién (direccidn vertical) por lo que

U= f(x,t).

Las soluciones de la ecuacidtn de la consolidacidn unidimensional dependen de
las condiciones iniciales y de contorno o de frontera,

Las investigaciones de la ecuacién de LAPLACE, son de enorme ayuda para mues
tras soluciones particulares. Una de las soluciones de la ecuacién diferencial
nos lleva particularmente a la forma __U__ = f T’ T ) espresado por una
serie de FOURIER convergente, donde Z/H ¥ G2 son adimensionales, y la --
@iltima cantidad que es funcitn de las constantes fisicas del complejo suelo -
agua y que determinan el proceso de consolidacidn, se denamina Factor Tiempo (T)
pebyt _K(1+2) T

H2 Sw Qv ¢
La solucidn es:

(2n+1)2 ¢, t

ng =) (2n + )2 ( vt |
U=te o {TZFHF sen [*‘z— -n] £ —w |- (12)
Grado de consolidacidn.- Es el porcentaje de consolidacidn del suelo a una pro
fundidad Z y en un instante t. Esta dada por

(2n+1)2 |
s
U(%)=100 | 122 S T (13)
e (ent1)2m _]
El factor tiempo puede escribirse como:
OV S W H? e e e

De lo que se deduce que si todos los demis factores permanecen constantes, el -
tiempo necesario para alcanzar un cierto grado de consolidacidn, correspondiente a



82
wn factor tiempo dado, varfa en forma directamente proporcional al cuadrado del

espesor efectivo del estrato.

4.3.b.- CURVAS DE CONSOLIDACION

Como consccuencia de 1a teoria de la consolidacibn, se obtiene uma curva tedrica

U (%) - T donde T es el factor tiempo.Por otra parte, al hacer la prueba de con-

solidacibn de una muestra de suelo, se obtienen curvas de consolidacién, lecturas
del micr6metro tiempo; Si nuestra hipGtesis que hicimos al comienza de este ----

capitulo fucron ciertas, el grado de consolidacién y las lecturas del micrémetro

estarfan relacionadas 1linealmente. Esto es, semcjantes entre si, esto como se ve

es pricticamente imposible tanto para la hipdtesis, como las fallas humanas en el
laboratorio. Una curva teérica sc presenta en la fig. IV - 6.

4.4.- ANALISIS DE ASENTAMIENTOS

Considerese que se tiene una masa de suelo de apoyo de una estructura flexible -

que provoca una sobrecarga AP y que a su vez produce una deformacién en el suelo
de apoyo de la que es necesario conocer 2 caracteristicas que son: -

a) Magnitud

b} Répidez
Para ponerlo de manifiesto, recordamos que si hacemos 1a hipStesis de que el ---
suelo de apoyo esta saturado, podemos representarlo por un modelo como el de la-
figura 1V - 7.

esf,

agua '
rgsqrte
| {sdtido) I def.

Fig. IV -7 Esquema del modelo de TERZAGHI.

En la realidad la sobrecarga impucsta empicza a generar hundimiento en el suclo --
de apoyo vy en el modelo el agua comienza a salir, el embolo a bajar y el resto a -
deformarse, hasta que 1lega un momento en que el hundimiento en el suclo dc apoyo-
cesa y el émbolo deja de bajar; En ese momento la AP es soportada por el resorte -
{s61idos) y sc dice que se convierte en esfuerzo efectivo, debido a oue cfectiva--
mente esta sicndo soportade por los sélidos.
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i 0.0l 0l 1Ly 0
Factor Tiempo T {esc.log.)

Fig. IV-6 Curva tedrica de Consolidacidn
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As{ pues, la magnitud del hundimiento depende de:

a) La sobrecarga impuesta

b} De la naturaleza compresible del suelo

¢) Dimensiones del drea cargada
Y en cuanto a la rdpidez del hundimiento, las caracteristicas fundamentales que
influyen son:

a) Permcabilidad del suelo

b) Magnitud de las sobrecargas
El asentamiento total primario de un estrato de arcilla de espesor H., debida a
un proceso de consolidacién unidimensional con flujo vertical, inducido por una
carga AP, se puede determinar mediante el esquema de la fig. IV-8 y los datos -
extraidos de la prucha de consolidacién,

b L
4 IAG
R ——
e
deformacidn unitaria
l+e + 7

1 ////

B é
cambio del volfmen del suelo de apoyo _  cambio del volfmen del modelo

volimen original del suelo de apoyo volimen original del modelo

Si de representa la dimensién de espesor de una muestra de suelo, de espesor l+e.
Para un estrato de espesor H;

AH = Ae H (15)
1+
pero
Qv = Ae (a) My = Av )
Ap 1+e
Ac =0Ov AP 1+e=Av
M.

entonces @

AH= QvAp _ _MvavaApH
av/mv Av




as

finalmente:

[\H =m, ApH
In esta £6rmulaAP es tomada por los s6lidos y se convierte en efectivo, por lo

tantc - S;.) =T

Ahora bien, Mv es el coeficiente de variacidn volumétrica y depende de Q, y de e.

Pero Qv esta en funcién de Ae yAp, por lo que en la ecuacibn anterior es necesa-
rio conocer Qv primero y en seguida Mv.

Qv mide la razén de variacién de la relacidn de vacios con la presidn: Esto es, -
Qv = -a—% ; Un alto@v caracteriza a un suelo muy campresible,

En la férmula (16) Av es un valor ligeramente diferente de este Av.

Mv expresa la compresibilidad del suelo, relacionandolo con su volimen inicial, -

estoes W = -1%— y tambidn se le conoce como el inverso del médulo de deforma-
cidn confinada.
EnAl= g, - ¢

donde €o es la relacidn de vacios inicial y € es la relaci6n de vacios después -
de haber aplicado Ap. Para encontrar Ap], se calcula el incremento AT ala
mitad del estrato, por el método de BOUSSINESQ u otro mStodo.

4.5, ESFUERZOS EN UNA MASA DE SUELO (METODO DE BOUSSINESQ)

Boussinesq encontrd el valor del esfuerzo provocado en un punto de masa de suelo
por una sobrecarga concentrada (fig. 1V - 9).

X
. P I E1 esfuerzo en 'A' es
Fig. 1v-9 I 3 73
Esfuerzos en - Y] :b._ﬁ._*_s_
un punto. A 21 R

g .3 _ap 2
RS 2 (r2422 )52

de donde

- e
U, L S (17); siendo  pg= 3/2’!Tr 1 ZJ 2
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Esto es, si queremos encontrar los esfuerzos en un punto, se necesita conocer Po.
Como Po esta en funcién de la relacién r/z, en base a tablas se detemmina el ----
valor de Po y se calcula Uz.

Como en realidad en la prictica nos encontramos condiciones de carga aue no son -
la anterior; la idea de BOUSSINESQ es aplicada a diferentes condiciones de carga.

Las mds importantes son:

4.5a. Distribucién de esfuerzos con carga 1fneal de longitud infinita.

Gz=P Py (18)

. 7
Gzz_ 1 n {1 .2
P 2T w1y Jnen®sl méenfe1 nfe1
donde :
m=x,n=y/z
Z

m Yy n se proporciona en tablas.
fig. 1V - 10

Para calcular Gz , se considera una longitud y + y' calculando Jz", después ---
calcular el esfuerzo a una longitud y' (gz"') siendo finalmente

Gzt =g -G

4.5.b Distribucién de esfuerzos bajo una superficie rectangular uniformemente -

cargada

fig. IV - II
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La ecuacién queda:

- 1
%N: 1 2im(m? + né +1) 2 2l , angtg 2m(n? + nZ + DV

4w m? + n2 + 1)+men? ml + 0+ 1 (m? + n2 + 1) - m2n2

Al segundo miembro se le llamd...W,
y esta tabulado en las gréficas de Fadum
Encontrando m y n

4.5c.-Distribucién del esfuerzo bajo el centro de una superficie circular
uniformemente cargada.

El esfuerzo en un punto a la
profundidad 2

/)
G=wl1 (-1
L
' z
. ' 4 si hacemos
7! 3/
! z Wo = 1 -|—
K. 1 *(T)Z
k'a“ Z z
Fig. 1V - 12

Tz = Wl ------~ (20)
Los valores de W, son tabulados y basta encontrar r y 2
Existeatius soluciones para otras condiciones de carga 6 modificaciones de
las ecuaciones de BOUSSINESQ,como por cjemplo:los monogramas de NEWMARK y
los bulbos de presibn,pero el desarrollo actual de las minicomputadoras,ha-
ce innecesario el uso de estas otras soluciones.Sin embargo,se dan estas --
soluciones a manera de una mejor comprensidn tebrica,
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Volviendo al andlisis de hundimientos; Sabemos que H es el espesor del estrato
comprensible, & si queremos calcular Ah, nuestro espesor H. serd aquel donde -
por la influencia de Ap el suelo soporte al esfuerzo generado. Tebricamente --
consideramos H. donde el suelo soporta un esfuerzo de 0.10 el esfuerzo total-
generado. Por lo tanto, necesitamos para deteminar H, el bulbo de presiones a
lo largo de la vertical que pase por el punto en donde se produce el hundimien
to méximo 6 sea al centro del 4rea cargada.

4.6 RAPIDEZ DE HUNDIMIENTO

Si se desea determinar la répidez de los hundimientos generados por wma sobre-
carga Ap en una mesa de suelo, necesitamos conocer el médulo de compresibili--
dad (6 coeficiente de variacién volamétrica) del suelo asf como el coeficiente
de consolidacién.

La ecuacién 12 que expresa el factor tiempo puede escribirse de 1la sipuiente -
manera:

W o
donde :
Cv = X
Swwn

Para 1la determinacién de Cv se requiere conocer el valor de Mv, lo cual se logra
con los datos extrafdos de la prueba de consolidacién; Sin embargo en muchos ---
problemas pricticos, sea por la rdpidez de la construccién § por la falta de ---
equipo, no se cuenta con tales pruebas, por 1o que se requiere utilizar otro ---
camino. §i no se cuenta con la curva de compresibilidad podemos trazar la curva-
de compresiblidad en el tramo virgen mediante una relacién estadfstica ente LL v
el Cc {{ndice de compresibilidad) tomando :

Para arcillas remoldeados C'c= 0.007 (LL - 10)

Para arcillas inalteradas normalmente consolidada Cc= 0.009 (LL - 10).
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Para el Célculo de la réApidez, podremos ayudarnos de la siguiente tabla:

Us T
0 0.000
10 0.008
15 0.018
20 0.031
25 ~0.049
30 0.071
35 0.096
40 0.126
45 0.159
50 0.197
55 0.238
60 0.287
65 0.342
70 0.405
75 0.477
80 0.565
85 0.684
90 '0.848
95 1,127
100 (]
Aplicando la férmula t=T }%F
Cy
donde He = semi-espesor

il

despejando Cv =T H¢

t

t es el tiempo para el cual en la mucstrz de lLaboratorio ocurre un cierto grado

de consolidacién. Como se supone que durante la consolidacién Cv se mantiene --

constante y se puede calcular Qv para cualquier prado de consolidacién estanda-

rizando a un 50%.

Entonces de la tabla

Cv = 0.197 B2 - (21); tg) = valor encontrado en la grdfica de consolidacién,
t50
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Conocidos los Datos, se procede a calcular el tiempo en el cual va a ocurrir el-
asentamicnto por consolidacién.

Si queremos aproximamos mids el resultado tedrico de la magnitud de hundimientos,
ol proceso ya sciialado se puede repetir pero trabajando ahora con ¢l bulbo de --
presiones tedricas y con mis curvas de compresibilidad, As{ por ¢jemplo, si ----
queremos detemminar el hundimiento méximo gencrado total, se obticne el bulbo de
presiones teérico y se divide en diferentes partes, teniendo en cuenta que a ---
mayor nimero de éstos, mds se apréxima el resultado a lo que indica la Teorfa.

Se procede a calcular el hundimiento correspondiente a cada una de las partes.

¢
1‘,/:7!/,1;—’//
BHy =mvy Apgp Hp AP1=APa +APb
2
H
BHo =mvy AP7 Hp AP, = APb +APc
2
AH3 =mv3 AP3 H 3 AP3=APC + APd
2
-JF AHy =My APy Hy APy = APd +APC

Utilizando en cada caso AH =Mv APH
peromv, Ap y H son sus correspondientes valores a las diferentes profundidades.

mvi - Se obtiene de la curva de compresidén del suelo que aparece a la profundi--
dad de :

Df + Hp y
2
mv2 a la prof. de Mv4a a la prof. de
Df + Hy+ H? Df + Hy + Hp + H3 + L
2 2

MVs a la prof. de
Df + Hy+ Hp+ Hy
2
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Comentario.- Es obvio que 1o anteriormente expuesto en &l cdlculo de hundi-
mientos,el procedimiento no es del todo correcto.El considerar al suelo co-
mo elemento 6 parte de la estructura nos 1leva a situaciones equivocas. Por
ejemplo;sabemos 1o que una sobrecarga AP produce en el suelo(Falla,cambio -
de forma,cambios fisicos,quimicos,etc),por 1o tanto debemos de considerar -
una estructura y el suelo como un todo y no dividirio en partes.

S1 consideramos en el problema de asentamientos el otro elemento,d sea Ja
estructura,estamos{por 1o tanto),haciendo el problema mis obvio.E1 método -
para calcular los hundimientos diferenciales en una estructura se conoce -
como e} Método de Interaccidn SUELO-ESTRUCTURA.este método no solo toma en
cuenta el material de apoyo sino también la rigides de la estructura,

Siendo este método enormemente complejo(aunque sus principios facilmente en
tendibles)analizandose por métodos numéricos usados en computadoras;no se -
mencionan en este trabajo ya que por si solo constituye un tratado.Cualquier
método de este tipo se puede encontrar en los trabajos realizados por la Fa-
cultad de Ingenieria 0 por el Instituto de Ingenieria U.N.A.M.
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4.7.- ASENTAMIENTOS PRIMARIOS, SECUNDARIOS Y EFECTO DE LA PRECONSOLIDACION.

El asentamiento total inmediato esta dado por la ecuacién AH = A6 H, Utili-

. - +%
zandose la curva de consolidaci6n. Si el intérvalo (Po + AP) incluye la pre-

sidn de preconsolidacidn P. se tendrad

LH =0H) + AHp (22)

donde v

AHy(Po a Pc) = ¢y log Pc (H )

10 55 (T+%)
LHy (Pc a Po+ AP) = (c log10 Po+AP (H ) i
Pc (1+C0)

Cv = indice de compresibilidad para el tramo de compresidn.
Cc = findice de compresibilidad para el tramo virgen. '

Los asentamiento por compresifn secundaria.

AH sec = C.H log 10 tsec  (23)
tp
AH sec = asentamiento por campresidn secundaria.
Cx = coeficiente de compresidn secundaria,
H = Altura inicial del estrato compresible.
Tsec = tiempo de vida itil de Ia estructura.

tp

tiempo de temminacidn de la consolidacidn primaria.

Coe fepresenta la relacién de decremento de altura del especimen respecto a su
altura inicial para un ciclo logaritmico en la escala de tiempo después de la
consolidacidn primaria, se detemmina a partir de curvas de asentamiento-tiempo
de laboratorio.

4.8, - FLUJO DE AGUA EN SUELOS.

Siendo de gran importancia el disefio de presas, cimentaciones y demis estructu
ras dbnde se necesite conocer el flujo de agua a través de ella, surge la teo-
ria del flujo de agua en suelos y ha sido tan bondadosa esta teoria, que se ha
logrado gracias a ella, estructuras de gran altura y bastante seguras. Tenemos
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el ejemplo de las grandes presas de México; £l palmito en el estado de Durango

con 95 mts. de altura; Infiernillo en Michoacan, guerrero con 145 mts, 1a angos
tura con 146 mts. en Chiapas y Chicoasen con 260 mts. de altura.

La ecuacién fundamental para el andlisis de un flujo bidimencional parte de las
ecuaciones hidrodindmicas del flyjo de agua de los suelos y estd dada por la ~-
ecuacién diferencial:

2
2% BN e 0
K20+ K, B0 (24)

Si el suelo es homogeneo, es decir K, = Ky la ecuacidn anterior queda:
2 2
¥%h 4 _9%h -
Esta ecuacidn matematica es afortunadamente muy conocida de tipo parabdlica vy
denominada ecuacidn de LAPLACE; donde el primer operador th azh A
- = Al
0z  Ox
se 11ama operador de LAPLACE, la funcion U que satisface la ecuacidn de LAPLACE
se 1lama funcion armdnica. Ademas de la aplicacion en problemas de hidodindmica,
se extiende hacia otras aplicaciones de la Fisica, por lo que como en la ecua -
cidn de FOURIER, sus estudios son de gran utilidad de l1a Mecdnica de Suelos.
La ecuacidn (25) corresponde a una familia de curvas ortogonales entre si (Fig-
IV-13) intersectandose en dngulo recto, Dicho de otra forma, una red de flujo -
es la solucidn particular del problema de infiltracidn.

Y Nivel de enerqgia para Ta
A Tinea equipotencial # 2

{ Linea eauipotencial #2

,:. Linea de flujo
X

FIG. IV - 13 Lineas equipotenciales y de flujo.
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El andlisis de las infiltraciones a través de una presa de tierra (por ejemplo),
nos lleva a obtener 3 importantes aspectos:

1.~ Gasto de infiltracién.

2.- Estabilidad de la masa (La influencia del agua en esta)

3.- Posibles fallas estructurales.

4.9.-  REDES DE FLUJO.

Basicamente una red de flujo se hace por tanteos fijando las condiciones de con
tormo, delimitando la zona de flujo y el trazo de 2 familias de curvas ortogona
les entre si y que constituyen la soluci6n de la ecuacién de LAPLACE.

Para delimitar las condiciones de frontera supongase la siguiente idealizacidn;
(fig. IV-19)

La 1inea 1-2 es una frontera por la cual se infiltra el agua siendo demostrable
que la linea 1-2 es una linea equipotencial.

La 1inea 1-3 por ser una linea en la cual el flujo va a seguir su trayectoria -
se considera linea de flujo.

Asi pués, si la frontera es una linea de flujo (1-3) la familia de lineas equi-

potenciales la deben cortar ortogonalmente. <



4,9.a,- GASTO DE INFILTRACION.

Vease 1a figura IV-20 la correspondiente a una red de flujo

- 1
LAN
1F *‘gh*“ h=n§ Ah
By 4
’ ) !
1] 31 ’, ’I ]
—
El &rea del elemento 1 es -
A=a (1)
El area total de los 3 tubos de flujo; (nf=3)
A, = nf (a) donde nf = N2 de tubos de flujo

La longitud L del suelo a través del cual ocurre la pérdida de presidn total
constante h es

L=nd (b)
nd = N2 de caidas equipotenciales (espacios) y el gasto (seglin Darcy)
Q = KiA
8 Q:g{b_;\:x(}g nfa
L ndb
como a=b
Q= 2f (26)

Algiinos ejemplos de red de flujo se muestran en la pdgina siguiente.
Alglinas aplicaciones tlitiles de la red de flujo son:

a.~ Gasto (visto anteriormente) de infiltracidn.

b.- Presiones hidrodindmicas en el suelo.

c.- CAlculo de velocidades de flujo y gradientes hidrafilices.
d.- PFuerzas de filtracidn.
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4.9.b.~ EFECTO DE LA FUERZA Dk FILTRACION EN UNA MASA DE SUELO
“TUBIFICACION"

Uno de los efectos importantes relacionados con el flujo de agua a través de
una masa de suelo, es la que se relaciona con las presiones hidrodinimicas re
presentados por empujes hidrodindmicos.

Un fendmeno ligado a 1o anterior es la "ebullicidn" de las arenas,TERZAGHI -
describio este fendmeno.{ver la figura 1v-21)

h

GRAVA GRH

Fig. 1v-21 Red de flujo y el fendmeno de ebullicion

Corresponde & una red de flujo en la tabla estaca. La arena de la zona de estu-
dio permanece en equilibrio, en tanto que la carga h permanezca menor que un -
valor limite hp; 37 ese valor se rebasa, 1a descarga a la salida aumenta como

s1 la permeabilidad de la arena aumentase bruscamente y el agua comienza a arras_
trar a 1a arena produciendose la tubificacidn.La mdxima concentracidn de flujo ~
de agua ocurre dentro de una distancia d/y. La tubificacidn es posible sT la
presion hidrodindmica es mayor que el peso sumergido de la arena.
Las caracteristicas de la zona movida son los dados en la figura.

4.9.c.- EFECTO EN LA MASA DE SUELO POR UN VACIADO RAPIDO EN UNA

PRESA DE TIERRA

S7 una presa se vacia rapidamente,se impone al talud aguas arriba condiciones

de esfuerzo desfavorable.Por vaciado rdpido se entiende cuando el aqua baja -
mds aprisa que 1o que se disipan los excesos de presidn neutral en el cuerpo--
de 1a presa,originados por el abastecimiento del agua . E1 problema que ---



99

se ha originado por el vaciado répido es el deslizamiento en el talud aguas --
arriba por vaciados en velocidad o en magnitud considerable.

s necesario hablar de "factor de seguridad" concepto afin no visto, asi como -
de otros temas relacionados con tal factor de seguridad. El tema que abarca -
este aspecto es Capacidad de Carga.

4.10. - CAPACIDAD DE CARGA.

Definimos a la Capacidad de Carga de un material de apoyo de un cimiento, como

la magnitud del esfuerzo que transmite el cimiento al material de apoyo y que

produce en este su rotura; y, puesto que produce la falla se le denomina Capa-

cidad de Carga a la falla. Cuando esta magnitud se afecta por un factor de se-

guridad que detemnina la capacidad de carga adnisible de proyecto, se le deno-

mina Capacidad de Carga admisible. En esta definicifn estin implicitas 2 condi

ciones a cumplir.

1.- Que no se produzca la rotura del material de apoyo.

2.- Que bajo la accidn de las cargas no se produzcan defommaciones considera-
bles.

la historia de la investigacidn de este problema data de 1857 y no fué sino --
hasta 1943 cuando TERZAGHI, resumiendo una serie de trabajos e investigando por
su cuenta presentd sus ideas a purtir de las cuales se ha venido trabajando y
estudiando.

En témminos generales se pueden distinguir 3 tipos de fallas:

a.- falla por corte general.

b.- falla por corte local.

c.- falla por pun:zaniente.

a.- Falla por Corte General.- Se caracteriza por la aparicién de una superficie

de deslizamiento continua, desde un horde de la cimentacidn hasta la superficie
del terreno. Fig. IV-22.

-
——— S

- ———
.- e T

I1! { 11
I 11 '

-

Fig. 1v-22 Falla por Lorte General
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Este tipo de falla es sdbita y catastrdfica, existiéndo una tendencia al bufa-
miento,

b.- Palla lLocal.- Es aquella en que la superficie de falla solo se define cla-
ramente en la inmediata vecindad del cimiento, existiendo la tendencia al bufa
miento del material de apoyo a los lados de la cimentacidn y un hundimiento de
la misma; no se produce colapso catastrdfico ni inclinacién de la cimentacidn,
pudiendo pasar a una falla de corte general si el hundimiento llega a valores -
del orden de la mitad del ancho 6 diametro del cimiento ya que entonces la su--

perficie de falla se desarrolla hasta la superficie exterior del terreno de apoyo.
Fig. IV-23.

]

Fig. IV-23 FALLA LOCAL.

c.- Falla por Punzonamiento.- Significa un movimiento vertical de la cimentacién’
debido a la compresién del terreno inmediatamente debajo del cimiento. Esta fa--
11a es casi imperceptible y no se observa inclinacidn. Fig. IV-24.

Fig. Iv-24. FALLA POR PUNZONAMIENTO.

Se ha visto que lo que influye mas en el tipo de falla es la compresibilidad --

del suelo, por ejemplo; un suelo incampresible, la falla es de tipo local.
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Si es muy compresible la falla es por punzonamiento, aunque el tipo de suelo no
es un factor que influya en el tipo de falla que se presente, una cimentacidén -
en una arcilla saturada y compresible, puede fallar por corte general si el pro
cedimiento constructivo es tal que no se genere, cambio de vollmen en el suelo,
el mismo suelo falla por punzonamiento si se permite cambio de vollimen del sue-
lo de cimentacién, por ejemplo, si la carga se aplica con relativa lentitud en

la practica.

4.11.- DETERMINACION DE LA CARGA LIMITE DE FALLA.

Se supone un material homogéneo ocupando un semi-espacio y resistencia,
S=c+ Ttge '
y de camportamiento rigido plastico.
Se supone que el ancho B de la cimentacién, es mayor a su longitud L
Se desprecia la resistencia al esfuerzo cortante del material de apoyo y no =-=--
existe friccidn entre los materiales de apoyo y cimentacién.

Se considera que el material de apoyo sujeto a falla consiste en 3 zonas:
Una sujeta a un estado de empuje activo.
Una sujeta a un estado de corte radial.
Una sujeta a un estado de empuje pasivo.

1]

11 <A | 199

Fig. IV-25 estados en una masa de suelo bajo una sobrecarga.

Segiin la figura, las superficies de falla en las zonas primera y tercera son --
planas y en las zonas segunda constituyen 2 familias, una de curvas y otra de -
superficies planas. La parte curva resulta ser una espiral logoritmica cuya ---
ecuacibn es

r =7 @etan ¢

Si el material es cohesivo (5/5: 0) Cf0, los tramos tienen por ecuacién r=ry.
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Lste aniilisis corresponde a PRANDTL y REISSNER. Iillos consideraron que el mate-
rial de apoyo no tenia peso y encontraron la formla tebrica para Capacidad de
Carga a la falla,
af = v +§DN (27)
q
donde
qf = Capacidad de carga a la falla.
donde

¢ = Cohesidn.
& = Peso vol. del material de apoyo.
Df = Profundidad de desplante.
Nc y Nq = Factores de capacidad de carga adimensionales que estdn en

funcién del dngulo %

i

TERZAGHI propone la expresion

qc = 1.3 cNC + § DfNg + 0.4 ¥ BNy (28)
para zapatas cuadradas

qe = 1.3 cNc +§DENg + 0.6 §RVp (29)

En las ecuaciones anteriores, los factores de capacidad de carga se obtienen en
la Fig. IV-206; R es el radio del cimiento; ademds en las ecuaciones se considera
solamente carga vertical, es decir sin ninglna excentricidad.

4.12.- ‘TEORIA DE SKEMPTON.

Como ya vimos, TERZAGHT no toma en cuenta la profundidad de desplante sino solo
como una mera sobrecarga. $in embargo, es claro que la cohesioén influye de cierta
manera a la capacidad de carga, por ejemplo, en el caso de un cimiento mis profun
do, SKEMPTON encontrd que Nc varia segin Df aunque esta variaci6n no es ilimitada
por lo que propone la siguiente {drmula:
gqc = cNe »*XIW (30)

dénde Nc varia seglin la relacién /B, D es la relacién profundidad de! cimiento -
en ¢l estrato resistente y B es el ancho; Df es la profundidad total. Los valores

de Nc se dan en la tabla de Ja Pg. 1V-27.h.

La explicacion grafica se da en la figura IV-27.a.



103

- 400
- N ~ i /'N'
i S T B s N
{ v 1A P=44 Ny=
N
1.
\ t 1 2]
) &0 50 40 30 20 10 20 40 60 80
Fig. 1V-26 VYalores de Na.Ne y Ny
Nc § cifculgr c*:drada
(1 F) )
/ —
6/ //
/ D/ ad
o
2 4 02960k oL
7/ . P,
b ; SUe?O Blando 0'75 7.4 .2 )——B——,'
f 3 1.0}7.716.4
RN Estrato Firme 1.6]8.1[6.8
2,018.417.0
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Los primeros intentos tedricos para evaluar la capacidad de carga fueron hechos
por LUDWIG PRANDTL quien considerd la determinacidén de qf sobre un material --
cuya resistencia al esfuerzo cortante es S = . Esto es suelos cohesivos. Bl ve
sultado al que 1lega PRANDTL es:

qf = (r + 2} C

TERZAGHT considerd una cimentacidn apoyada a una profundidad de desplante Df, -
despreciando la resistencia al esfuerzo cortante arriba del nivel del desplante
del cimiento, la cual actua como una scbrecarga q =8‘Dp actuante en el plano ho-
rizontal que pasa por la base del cimiento. (Fig. IV-28)

e !.[.)f Cimiento NI:- —;—-r ‘iﬁimiento i“; —i:— —-L-



104

TERZAGHI propuso el mecanismo de falla para un medio cohesivo y friccionante
para un cimiento poco proft;ndo. (fig. 1v-29)

Fig. 1v-29

Zonas de faila seqin el mecanismo de faila de un
suelo cohesivo y friccionate.

La zona I se mueve como cuerpo rigido verticalmente hacia abajo, desarrollando
se un empuje Tha (Empuje activo de RANKINEM) La zona III corresponde a estados
pasives de RANKINE**Thp y la zona 1T es de deformacidn tangencial radial debi
do a que en ellos una de las familias de falla tienen sobre un plano vertical,
trazos segin radios con ecuacifn

*Tha = KaGv = empuje activo de RANKINE donde Ka = coef. de empuje activo. --
Esto se logra cuando en una masa de suelo se disminuye el esfuerzo horizontal
y el vertical permanece constante.

**Fhp = KpUve= empuje pasivo de RANKINE donde Kp = coef. de empuje pasivo,

se logra cuando se aumenta la presidn horizontal.
Finalmente dedujo la férmula:

qc = cNC + ' DENg + 1/2 8 BNg==mmmemmmmmmeeee (31)
donde siendo
NC=%‘;§‘E vty Ppc = Kc Bc ke = £ (4)
2
Ng = SLpd = KqB Df Kq = £ (4)
q TIXUK Ppq q
Ny = dbp.

1
P g
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Sin embargo Nc, Ng, Ny estin en funcidn de 4 , por lo tanto es de gran ayuda
la tabla IV-26 vista anteriommente, donde encontramos Nc, Ng, Nf, conocido el
valor de @ . Los valores dados son aceptados selo si se trata del mecanismo -

de falla general.

Los valores de N'c, N'q y N's se debe a que el mecanismo de falla supone que
al ir penetrando cl cimiento en el suelo se va produciendo desplazamiento la-
teral de modo que los estados plasticos desarrollados se amplian hasta los --
puntos Ly B' de tal manera que en el instante de la falla, toda la longitud
de 1la superficie de falla trabaja al esfuerzo limite. Sin embargo en arenas -
sueltas ¢ arcillosas blandas cuya curva esf-def, sea como la C2 de la figura
IV-30.

AT 2§ -
0 A'r' a
N,
0.1¢%
0.2¢
0.3

Fig IV-30 Curvas esfuerzo-deformacion
de falla general y local
segln Terzaghi
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La deformacién crece mucho para cargas proximas a la de falla por lo que no se
desarrolla el estado plastico hasta los puntos E y E' porque falla antes, por
lo tanto este tipo es de falla local. '

Corrigiendo su teoria, TERZAGHU introdujo

c''= 2/3c
tgd = 2/3tgd

Con estos valores, dado ¢ se encuentra ¢ y en las tablas, los nuevos valores
N'c, N'q y N'y. )
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4.13.- ESTABILIDAD DE TALUDES.

Iste tema trata de equilibrio de una masa de suelo cuya importancia es vital
para el pais pués estd ligado directamente a obras escenciales como son las
vias terrestres e hidrafilicas.

Los taludes pueden ser hechos por el hombre 6 ser formadas naturalmente. Cual
esquiera de los dos casos, la superficie no es horizontal con la consecuencia
de una componente vertical debido a los efectos gravitacionales. Otro caso es
cuando existe filtracidn, fuerzas de sismo.

Estas fuerzas producen esfuerzos cortantes en la masa de suelo, produciéndose
la falla a menos que la resistencia cortante sea mayor que el esfuerzo cortan
te.

Falla por rotacidn.- En este tipo de falla, se define una superficie de falla
curva a lo largo de la cual ocurre el movimiento del talud.

Falla por traslacidn.- Es aquella falla que ocurre a lo largo de superficies
débiles, asimilables a un plano en el cuerpo del talud o en su terreno de --
cimentacitn. Estos planos suelen ser horizontales o con poca inclinacidn,

En el caso de las fallas por rotacifn, esta puede ser:
a.- Local.

b.- Por pie de talud.

c.- De base.

La figura muestra estos 3 casos tipicos.

v
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licuacidn.- Se presenta cuando el suelo pierde casi total-
-~ ou 1esistencia al esfuerzo cortante.

El problema del andlisis de estabilidad de taludes se presenta en términos gene

rales de 2 maneras:

1.- Detemminar 2 conocida la altura y el F.§ con el que se requiera que se tra-
baje.

2.- Determinar el factor de Seguridad con el que se esta trabajando conocido el
dngulo B del mismo.

Por lo que debemos de tener un concepto claro de lo que es el F.S y definiéndola:

F.5. = Jo que resiste
) To que actua
Teniendo que conocerse de 1a masa de suelo a analizar:

1.~ Peso propio de la masa de suelo que tiende a moverse.
2.~ Las fuerzas debidas a la resistencia del suelo.
3.~ Las fuerzas de filtracidn § sismicas.

Se requiere pués conocer la superficie de falla y como anteriommente dijimos, -
si la falla es por rotacidn, la superficie de falla tiende a una forma circular.
En este trabajo solo se presenta el método de los Dovelas.

4,13.b.- METODO DE LAS DOVELAS.

Este método se debe a FELLENIUS (1927) En el, se propone un circulo de falla y
se divide er{ n Dovelas. El elemento (Dovela) se pone en equilibrio (Fig. IV-31)
y se considera que cada Dovela trabaja independientemente a las demds y que las
fuerzas nomales y tangenciales (Ni, Ti) iequilibran a el peso de la Dovela.

Fig. V=31 Método de las Dovelas



108

4.13.a.- Falla por licuaciln.- Se presenta cuando el suelo pierde casi total-

mente su resistencia al esfuerzo cortante.

El problema del anilisis de estabilidad de taludes se presenta en t&rminos gene

rales de 2 maneras:

1.~ Determinar 4 conocida la altura y el F.S con el que se requiera que se tra-
baje.

2.- Determinar el factor de Seguridad con el que se esta trabajando conocido el
dngulo B del mismo.

Por lo que debemos de tener un concepto claro de lo que es el F.§ y definiéndola:

B.5. = Jo gque resiste
o 0 que actuad
Teniendo que conocerse de la masa de suelo a analizar:

1.- Peso propio de la masa de suelo que tiende a moverse.
2.- Las fuerzas debidas a la resistencia del suelo.
3.- Las fuerzas de filtracién & sismicas.

Se requiere pués conocer la superficie de falla y como anteriormente dijimos, -
si la falla es por rotacidn, la superficie de falla tiende a una forma circular,
En este trabajo solo se presenta el método de los Dovelas.

4.13.b.- METODOC DE LAS DOVELAS.

Este método se debe a FELLENIUS (1927) En el, se propone un circulo de falla y
se divide en n Dovelas. El elemento (Dovela) se pone en equilibrio (Fig. IV-31)
y se considera que cada Dovela trabaja independientemente a las demds y que las
fuerzas normales y tangenciales (Ni, Ti) :equilibran a el peso de la Dovela,

Fig.IV-31 Método de Jas Dovelas
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. Ni . . ..
De esta manera, se considera que i S suficientemente aprbximado al esfuerzo
U1 que actua en el arco Ali y llevandose este valor a la ley de resistencia al
esfuerzo cortante que se haya tenido, se encuentra‘s;’que representa la resisten
cia al esfuerzo cortante constante a través de todo el arco.
Para calcular el F.S., la expresidn inicial es:

)

Mr Mr
F.S. = &=
Ma ’ Ma

el mamento resistente vale:

mamento resistente.

momento actuante = momento motor.

Mr = R £8i Ali )
el momento motor:
Mi=RI|Ti |
el F.S. es por lo tanto
F.§ = =61 Ali
‘zn’

Asi para garantizar la estabilidad de un talud, el F.S. debe ser mayor que 1 --
(F.S>1) y en la practica se considera un talud en condiciones aceptables si F.S.>
1.5, 6 un factor de Seguridad, dependiendo de 1os requerimientos del problema.

4.14,-  ANALISIS DE ESTABILIDAD DE UN TALUD BAJO FLUJO ESTABLECIDO.

En muchos casos un talud se encuentra bajo esta condicién por 1o que analizamos
su estabilidad de esta manera: '

d
Si W' es el peso de la masa deslizante fig. IV-32, l
R sen 0]
wl
a
Fig. IV-32-A A@11 Fig,1V-32-B

El peso del agua contenido en el talud, que se supone saturado es soportado por
Uy yU 2 (purte b)
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La ecuacidn de equilibrio de momentos en torno a "o" para "A" es
W'd=FRseng +Cn a

y el equilibrio en b es:
Wd = Uyl

El factor de seguridad,

=-(2.
F.§ Cna

C = fuerza de cohesidn del suelo.

. 1 ¢ « Ca . :
finalmente F.S. = oy —Tmeens - (33)

Si el suelo es estratificado, el analisis difiere un poce ya que para cada dovela
el peso del material variara si se encuentra la dovela dividida por wno § varios

estratos diferentes, por lo que el peso de la dovela sera la suma de los parcia-
les correspondientes a cada estrato.

4.15.- GRIETAS DE TENSION,

Un fendmeno que se presenta en areas grandes de ciertos suelos del Valle de Mexi-
co es el agrietamiento del subsuelo inmediatamente despues de una lluvia fuerte -
que produce pequefias l@minas de agua y cuyo suelo ha sido expuesto a una intensa

evaporacidn superficial en las estaciones célidas. Por ser un fendmeno donde se -
presenta una deformacién de tipo unidimensional y de gran importancia por la zona
donde se produce, se analiza estc fenGmeno.

La primera explicacién racional sobre este fendmeno fué dada por N. Carrillo y --
posteriormente E. Judrez Badillo hizo su planteamiento matemdtico con algunas mo-
dificaciones,

El primer paso es el estudio de los esfuerzos neutrales y efectivos en una masa -
de arcilla saturada por evaporacidén superficial y despu@s su variacién al aparecer
una lamina superficial que anulan las tensiones en el agua en la zona proxima a la
superficie del estrato arcilloso.
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4.15.a.- ESFUERZCS GENERADOS EN UNA MASA DE ARCILLA SATURADA POR
EVAPORACION SUPERFICIAL.

Sea el problema de consolidacidn unidimensional en una masa semi-infinita de
arcilla saturada cuando existe en la superficie una evaporacién de intensidad
constante (Ic). Se supone nula la presifn inicial en el agua en exceso de la
hidrostdtica (u=o0) en todo el medio. Para este caso se requiere una solucidén
de la ecuacién diferencial de la consolidacidn,

2
du_ _du
Gz Tay T (34)

\

Que satisfaga las condiciones de frontera.

—gv—l%-g-= le para z=0 , t>0
y condicifn inicial U =0 para Z>0 , t=o0

En la expresidn:
{gradiente hidraiilico en
s % -te; @l la superficie de arcilla)

La solucién de esta ecuacitn por medio de la transformada de LAPLACE es:

d 1
CV ==, = PU mmemmomamcmccmaeaae (35)
S 22
La condici6n de frontera se puede transformar igualmente quedando

kdu . Ie (para 250)~em-mem- (36)
wiz p

o)

que es la transfommada de la condicidn de frontera.

La solucifn de la ecuacibn de (35) que satisface la condicién (36) y para la
que u es finita cuando z-ee

(p/ev 2" :
/¢7=AQP +B(L\]p;Cv z

npn y "BY son constantes.,
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Y como U debe ser finita cuando Z-yee, "A" debe ser cero, entonces

7o pd"oVE
Jis
LN RN C L

cuando Z 50 para t>o

A (R LT v
e (37)

Ecuacién que da la variacion de 4 en la frontera expuesta a la evaporacién
de intensidad Ie.

Para encontrar la variacién del nivel fredtico durante la evaporizacién su-
perficial, supongase que el nivel coincide con la superficie de terreno, la
variacién del nivel fredtico puede encontrarse considerando la ecuacifn:

Esto es cuando la presion 4 iguale a la presidn hidrostdtica.

Manejando otras expresiones y suponiendo que Xo es la raiz de la ecuacién £
(x) = %— -----(39) correspondiente a la ecuacién (36), se obtiene que

Zy = 2% JCv t

Esto es, que la profundidad del N.F. aumenta durante el proceso de evaporacién
con la raiz cuadrada del tiempo.

4.15.b.- CALCULO DE ESFUERZOS EFECTIVOS.

Considérese los esfuerzos normales totales GX,Q'y,G' los esfuerzos efectivos

7
O, Ty, 0z y las deformaciones £x fy, €2
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Sea
Un = presitn neutral.
Up = Up *+ i Uh = presidn hidrostdtica.
M presidn en exceso de la
hidrostitica.

En un punto de la masa de arcilla se tiene que:

qxz (7}(+Un
Q= Ty * Ay
G‘Z= G.Z+Un

Si se tiene un elemento de arcilla (fig. IV-35) se debe cumplir que
T, =0, +u, =82
Ex =€ =0

ya que se trata de deformacion unidimensional en el eje Z.

/ Ay
Fig, Iv-33 X

El esfuerzo efectivo
O =0nZ- Uy =B - (Upth)

Si el nivel fredtico se encuentra en la superficie del suela
QZ=(Xm MY
Gl = Mo e e e e (41)

szvyzKoc T, = Koo (¥l =) =mmmmencns (42)
Koc = coeficiente de presién de tierra.
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Sustituyendo en la ecuacidn 34-a el valor de //, tenemos

O o= S+ 1o 8y 7 F(X) mmmmmmme e (43)
K
Be= T, = K Ef}nz + I8y 7 f(x] -------------------- (44)

Las expresiones 43 y 44 dan los esfuerzos generados en una masa de arcilla des-
pués de una intensa evaporacifm superficial.

Si el elemento de suelo lo consideramos sobre la superficie donde se ha formado
una léamina de agua (por lluvia, por ejemplo} esta sujeta a:

T = - :

G qy = - Ko M

U
Al presentarse y formarse la lamina de agua, produce una destruccién de los me-
niscos del agua intersticial anulando la tensidn neutral. En otras palabras, el
suelo se encontraba en una campresidn entre sus partfculas por reaccién a la --
tensidén, de valor My al presentarse la lamina esta compresién se convierte en
tensibn vertical igual a M

i

El esfuerzo efectivo horizontal se encuentra considerando un valor K' que ligue
al esfuerzo vertical y horizontal de tal manera que quede asi

U, <A
ﬂ; = ci‘yZ = KA

Siendo estos esfuerzos los correspondientes por la presencia de la limina de agua.
Sumando a estos esfuerzos los anteriores correspondientes antes de la deformaci6n
queda:

Oz3 = Uy + 0-22 el aki'

TUza = T3 = ( Koo + K')p
Se concluye que en este estado no existen esfuerzos verticales efectivos y el es-
fuerzo efectivo horizontal puede ser de tensidn si(-k,.+K') es positivo.

Quando es asi aparecen las grietas en el terreno, precisamente cuando la tensidn
horizontal es mayor que la resistencia del suelo a la tensidn lo cual como ya se
sabe es baja.

Se anexa la grifica f(x}) — X,
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4.16.- HELACIDAD.

En alglinas regiones donde la temperatura es baja, se puede tener el efecto de hela
cidad. Esto es que en el suelo se presenten expansiones por el hielo o lentes de -
hielo que presentan los suelos susceptibles a las heladas.

Si el agua que se hiela se presenta en una arena o grava limpia saturada, la conge
lacidn aumenta el volimen de vacio en un 9% si se hiela en un suelo saturado de --
grano fino, se puede llegar a una estructura de capas alternadas de hielo y suelo
por lo que el espesor aumenta varios centimetros. El efecto de congelacidn depende
en gran parte de la velocidad de congelacidn del agua.

Por ejemplo en limos 6 arenas limosas saturadas un enfriamiento gradual produce una
serie de capas alternadas, comentadas anteriormente.

En el caso de los suelos finos hay 3 casos de formacidn de hielo seglin TERZAGHI (-
fig, 1IV-34). En el caso A

B rum— o —_—
e —==
X consolidada
Jrava—
expansion %}Q . fina
consolidada consolidada - inalterada
. B==
e e S
b c

figura IV - 34

casos de fommacidén de hielos.

el lente de hielo proviene de la parte inferior y se le llama cerrada por no vari-
ar en el contenido total de agua de la masa de hielo. En este caso el incremento -
del voldmen total de la muestra 1lega a lo mucho a un 5% del volfmen total, indu--
ciéndose un proceso de consolidacidn en la parte inferior de la muestra y expansi-

on en la parte superior por cfecto de la congelacidn.

Las capas de hielo solo se forman en los suelos de grano fino, el tamafio limite -

depende de la unifommidad del suelo,
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En suelos perfectamente uniformes el hielo se forma si los granos son menores de

0.01 mn. los suelos menos uniformes deben contener un minimo del 10% de granos -

menores de (.02 mm. para que se formen las capas. En suelos con menos del 1% de

granos nenores de (.02 mm. no se fomman capas.

En el caso B el agua que se requiere para formar las primeras capas de hielo pro-

cede de la parte inferior por lo que esta parte inferior se consolida, conforme -

se consolida se estublece uma corriente de agua que va del recipiente al suelo -~

hasta que hay un equilibrio entre la cantidad de agua que engruesa las capas de -

hielo y la que entra al suelo por la parte inferior.

Un sistema trabajando de este modo se le 1llama sistema abierto.

Un sistema abierto se puede transformar en uno cerrado si se inserta entre la su-

perficie de congelamiento y el nivel freatico una capa de gravilla. Como el agua

no puede subir en la grava por capilaridad, la masa se comporta camo un sistema -

cerrado.

La tabla anexa clasifica a los suelos susceptibles a la accién de las heladas ---

comunmente usadas.

TAGLA  4-1 Clasificacion de suelos susceptibles a heladas

GRUPO

13
i F2
F3
F3
E3
F4
F4
F4
F4

[=VEN e v A E & B

TIPO DE SUELO

Cravas cor 3% a 20% de particulas menores que 0.02mm
Arcnas con 3% a 15% de particulas menores que 0.0Zmm
Gravas con mis del 20% de particulas menores que ©.02mn

Arenas excepto las finas limosasjcon mis del5% de par-
ticulas menorcs de 0.02mm o

Arcillas coxcepto las finmente estratificadas con 11?12
Todos los limos inorganicos, incluyendo los arenosos.
Arenas finas limosascon mas del 15% de particulas meno-
res de 0.02mm B

Arcillas con Ip<.12

Arcillas finumente estratificadas
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Cuando el agua se congela en un vacio de suelo, actua como una cufia separando
las particulas s6lidas y aumentando el volfmen de vacios. En un suelo no ----
susceptible a la helada como la grava o la arena, el aumento del vollmen tiene
camo limite un 10% del volimen inicial, por lo que en un suelo de superficie
horizontal, la elevacién de dicha superficie no rebasara.

h = 0.1nH
siendo n la porosidad media del suelo y H el espesor de suelo.

Cuando ocurre el deshielo, este generalmente va acompafiado de asentamientos --
que dependen en cuanto a su magnitud de si se han formado o no en ese suelo --
lentes de hielo puro durante la época de congelacién. Como consencuencia de --
las heladas, ademis del cambio volumétrico, hay una disminucién del esfuerzo -
cortante en el suelo y consecuentemente una capacidad de carga menor.
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4.17.- SUELOS EXPANSIBLES.

Memds de la expansién del suelo por efecto de helada, existen otros suelog =---
susceptibles a aumentar su voldmen sea porque se le alivio de una carga u otra -
razon.

Si el suelo sufre una descarga, hay un cambio de volGmen en &ste en forma de ex-
pansién. Considerese un suelo de superficie horizontal arcilloso y homogeneo an-
tes de la descarga con el N.A.F. en la superficie del terreno, el estado de es--
fuerzos neutrales, efectivos y totales son los siguientes.

Si se excava a una profundidad h, la presidn total removida serd §mh y el diagra
ma de presiones totales se reducird y el agua tomara la descarga disminuyendo el
diagrama de esfuerzos neutrales en ¥mh siendo la nueva presitn

¥wh - ymh = -¥'mh
|

apareciendo en el agua una tensidn, obteniéndose un nuevo diagrama de presiones -
después de la excavacidn de la siguiente manera.

"y »
\ \
A Y 1Y
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La-nueva ley de presiones serd paralela a la original, siendo la presidn hidrostd
tica de equilibrio, la expansidn no podrd llevarse a cabo ya que el agua no fluye
en ninglina direccidn.

Ahora supongase que en el subsuelo se encuentra un manto arenoso acuifero, en el
que se mantenga la presidon del agua. Si se realiza una excavacidén h, los diagramas
de presiones inmediatamente después de la excavacifn sergn idénticas al anflisis
exterior, excepto en 1la zona del acuifero en donde la presidn neutral no cambia --
pero la presifn efectiva se reduce en ¥mh.

Si d es la profundidad del acuifero, la nueva presidn efectiva en la frontera supe
rior de éste inmediatamente despuds de la excavacidn sera:

N \

Existe una h (h crit.) para la cual no hay una falla en el suelo y viene dado por
la expresidn: "

.. . 8'md

herit = ¥

Si es mayor se inicia el proceso de expansifn tanto en el estrato arcilloso sobre
el acuifero como en la masa de arcilla subyacente. Esto se debe al flujo de agua
que entra en la arcilla procedente del acuifero. Este es un proceso unidimensional

con flujo vertical y entonces podemos hacer uso de las pruebas de consolidacién.

In elemento de suelo tendri una presidn efectiva Pl = $'mZ antes de efectuar la --
descarga, v al final de la expansidn pasari a una presi6n By, Si se le hace una --
prueba de consolidacidn con una descarga que va de B, a Pp se obtiene la variacién
Ao correspondiente al suelo en la descarga y en forma similar para otvas profundi-

dades, se puede llevar una grifica. A - 7 de influencia de bufamiento cuya ---
+s
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drea mide el bufamiento total del estrato. El bufamiento en el tiempo, t se obtiene
similamente a los estudiados para el asentamiento primario.

Para la masa semi-infinita baja el acuifero, el bufamiento en un tiempo t se puede
conocer mediante la formula

— T

K Av t
(T+e) ¥w

St = 2 AP
e
que es la férmula de TERZAGHI y FROLICH solo que ahora el valor de@v cambia por el
valor de vs que es un concepto anilogo de descarga.

Un estudio de expansivilidad de las arcillas sujetas a estados tri=dimensionales de
esfuerzos en cimara triaxial fué estudiada por HENKEL. Estos estudios se refieren a
cambios volumétricos en arcillas bajo esfuerzos cortantes que ocurren conjuntament;e
con esfuerzos nomales. Al considerar esfuerzos normales y cortantes cambinados se
conviene referir los estados de esfuerzos a esfuerzos octaédricos.

4.18. - ESFUERZOS OCTAEDRICOS.

Sea la siguiente figura (IV-35) las areas de frontera de un tetaedro equildtero --
((1/8)de octaedro ) usando un sistema ortogonal de coordenados son los ejes princi
pales 1, 2 y 3 como se muestra en la figura.

La direcci6n de la normal al plano octoédrico (a, b, ¢ de la figura) puede obtenexr
se graficamente.

2

Fig.
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El vector de esfuerzos resultantes T, sobre el plano octaédrico puede obtenersc
para encontrar la orientacidn de ejes generales sumando las fuerzas en 3 direcci
ones ortogonales y usando los cosenos directores como relacidn de areas como ---
sigue:

- AB__0.5 _ 1 _BoC _ 1 _ AOC 1
M TABCT T 0B T Mz-m:"'“j;- ’ M3‘KB‘C“=‘\[§—»“

que son los cosenos directores para un tetaedro equilédtero.

Por = F = 0o en cualquier eje y definiendo el esfuerzo nomal sobre el plano ABC

como R = Goct

R (AgpeMi - Ging =0

Sustituyendo valores
1
R(0.866) — - {;(0.5) =0
o
R(0.866) 1 - (,(0.5) =0
3
R(0.866) 1 - (G(0.5) =0
sumando F
3R(0.866) — - 0.5( T, +Tp+ Ty ) =0

El esfuerzo nomal en el octaedro se obtiene como

Tpot = R = G+ G + Gy

y el esfuerzo cortante octaédrico

i

Una arcilla cxperimentara disminucién de voldmen bajo esfuerzos isotrdpicos duran
te el incremento de tales esfuerzos y una expansidn al disminuir estas.

En el caso de esfuerzos no isotrdpicos, los esfuerzos cortantes distorsionan el -
suelo y lo degradan.
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Para cl estudio de las expansiones en la prueba de consolidacitn la Ginica que nos
sirve para estudiaria, la curva de expansidn se puede considerar como una recta -

conparable con la curva virgen de compresidn y estd dada por la formula:

@ =CQo - Cslog—B—-«

Po
donde

Cs = indice de expansibilidad.

Lo que mas influye en la expansibilidad es el tipo de mineral de arcilla siendo --
susceptibles a una mayor expansidn (en orden decreciente); La caolinita, la ilita

y la montmorilonita. Asimismo, los cationes de absorcifn son también importantes -
siendo el Lit y el Na* los que producen expansibilidad y el Fe++ la expansibili
dad menor.

Para fines précticos el indice de plasticidad, el limite de contraccidn y un cier-

to porcentaje dc particulas menores de 0.001 mm. pueden establecer la identificaci
on de las arcillas expansivas. La tabla siguiente se propuso para tales fines.

TABLA 4-2
Datos de pruebas de identificacidn Expansion probable

Contenido coloidal | Indice de | Limite de |cambio volumétrico) Grado de

(2<0.001 mm) plasticidad | contraccidn en %(seco a sat.) | expansion
> 28 >35 <11 =30 Muy alto
20-31 25-—-41 712 20—30 Alto
13-23 1528 1016 10—20 Medio
15 < 18 >=>15 <10 Bajo

Datos para estimar el cambio volumétrico probable en materiales expansivos.




CAPITULO v

TRATAMIENTO DE SUELOS BLANDOS.
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5.1 INTRODUCCION

Si el Ingeniero se encuentra con un suelo poco recomendable para llevar a
cabo una cbra; ya sea por su deformabilidad, por su baja resistencia 6 --
por cualquier otra razén, puede decidir entre cualesquiera de las siguien
tes posibilidades sopesando sus pro y sus contras de cada una de ellas:

a,- Dejar al suelo sin algln tratamiento considerando en el disefio de la
obra los efectos que puedan causar el material.

b.- Eliminar el material no deseable, sustituyendo por otro material que
cumpla mejor los requerimientos.

c.- Modificar las propiedades del material.

Si el Ingeniero se decide por modificar las propiedades del suelo, es
posible tratar al material de alguna forma y lograr una estabilizacidn.
Los procedimientos mas conocidos sont

1.- Estabilizacidn por medios mecénicos.
2.~ Estabilizacidn por drenaje.

3,- Estabilizacién por medios eléctricos.
4.- Estabilizacidn por medio de calor.
5.- Bstabilizacidn por medios quimicos.

Las propiedades de los suelos que mas frecuentemente se estudian en proble-
mas de estabilizacifn son:

Estabilidad volumétrica.
Resistencia.

Permeabi lidad.
Conprensibilidad.
Durabilidad.

Sea cual sea cl problema, se requiere una investigacitn de las alternativas

gcondmicas.
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5
5.2 TRATAMIENTOS MECANICOS.

El mas conocido es el de compactaci6n, aunque se utilizan también: la
precarga de los suelos, esto es, inducir una preconsolidacifén al terreno

por medic de una sobrecarga.

El otro método es la mezcla de suelos que muy frecuentemente se utiliza.
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5.3 COMPACTACION.

Se le 1lama compactacidn, a la densificacion del suelo aplicindole energia
mecénica. El objetivo de la compactacion es el de mejorar las propiedades
del suelo. Mediante la compactacidn se puede lograr:

1.- Reduccidn de la relacién de vacios.
2.- Aumento de la resistencia del suelo.
3.- Disminucidn de capacidad de deformacién.

En los suelos plasticos se logra un mejor compactamiento del suelo mediante
carga estitica; su eficiencia radica en el material a campactar asi de como
el procedimiento de compactacidn de laboratorio, ya que estos reproducen de
alguna manera el mejor sistema a emplear en el campo. El factor (6 los facto
res) para una buena compactacién son: El contenido de agua del suelo y la --
energia especifica empleada 1lamada también energia de compactacidn.

5.3a. PRUEBA DE COMPACTACION.

En estas pruebas se trata de reproducir las condiciones de compactacidn de
campo. El primer esfuerzo por tener estas condiciones en laboratorio se --
debe a R.R. PROCTOR que elabord una especificacién de control para la ----
Compactacion de suelos cohesivos y que es conocida come la prueba PROCTOR
ESTANDAR & A.A.S.H.P. (Anerican Association of State llighway Officials).

Proctor definid las 4 variables de la compactacidn del suelo como:

1.- Peso especifico seco (relacio'n de vacios en el trabajo original)

2.- Contenido de agua.

3.- Esfuerzo de camnpactacidn (O energia).

4,- Tipo de suelo (graduacidn, presencia de limo, arcilla, etc.).

La prueba consiste en compactar el suelo en 3 capas dentro de un molde de
dimensidn y forma especificada por medio de golpes de un pis6n.el cual es

dejado caer desde una cierta altura, la energia especifica de campactacién
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se calcula con la formula:

Ee= Nn Wh
Vv

donde
Ee= Energia especifica,

N = Nimero de golpes por capa.

n = Nimero de capas de suelo.

W = Peso de Pisdn.,

h = Altura de caida libre del pisén.
V = Volulen del suelé compactado.

PROCTOR encontrd que el contenido de agua en el suelo era de suma impor-
tancia. ya que a contenidos de humedad creciente a partir de valores bajos,
se obtienen mis altos pesos especificos secos y mejores compactaciones del
suelo hasta llegar a una cierta humedad "optima'. Arriba de estos valores
se obtienen valores de pesos volumétricos bajos y por lo tanto una defi---
ciente compactacién, por lo que se le llama humedad inicial Gptima aquella
que produce el méximo peso especifico seco que puede lograrse con este pro
cedimiento de compactacifn.

En el ensayo, se compactaron varias muestras del mismo suelo pero a diferen
tes contenidos de humedad} se calculan los pesos especificos lumedos y se -
extraen muestras para el contenido de agua, Teniendo estos datos, se dibuja
la curva peso especifico-contenido de agua,

5.3.b. PRUEBA PROCIOR MODIFICADA 6 A.A.S.H.O. MODIFICADA.

Difiere de la primera prueba en que aumenta la energia de campactacidn, ---
aumenta el nimero de capas, peso y altura de caida asi camo las dimensiones
del molde. Con esto se encuentra que la humedad Gptima es menos que en el -
primer caso y se modifica la energia de compactacién (como es el caso) en--
tonces el peso especifico miximo en el suelo sera menor y la humedad reque-
rida sera mayor que en la prueba estandar.
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Curvas de compactacidn. Fig. V-1

5.4 PflOPIEDADES Y ESTRUCTURAS DE LOS SUELOS COHESIVOS COMPACTADOS.

Para un mismo esfuerzo de compactacién con contenido de agua creciente, la

textura del suelo llega a ser cada vez mds orientada {0 dispersa) hacia el

lado seco del Optimo, los suelos tienden a producir una textura floculada,

Si aumenta el esfuerzo de compactacidn, el suelo llega a estar mas disperso
aunque el contenido de agua permanezca constante (como en el punto E). La -
textura de la muestra esta considerablemente mas orientada en C que en A --
para la misma energia ya que estd mas himeda que el dptimo. También la tex-
tura en D estard mds orientada en C para el mismo contenido de agua, debido
al mayor esfuerzo de compactacidn.

La compresibilidad de las arcillas compactadas,se traduce para un nivel bajo
de esfuerzos del lado himedo del Gptimo,como un suelo mds compresible y a un
nivel alto de esfuerzo como un suelo menos compresible.

La resistencia de las muestras compactadas al lado seco del dptimo es mayor
y tienden a una falla fra'gi],y las compactadas del lado himedo del Sptimo --

tienden a una resistencia baja y una falla progresiva.
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\ Esfuerzo alto de compactacién

\ @ ----------- Dispersa

Peso unitario seco.
% >
e

Contenido de agua Fig. V-2

La resistencia del lado hiimedo &ptimo depende del tipo de compactacién. El
contenido de agua es un parimetro significativo en la resistencia del suelo
debido tanto al ablandamiento de los vinculos entre particulas como al hin-
chamiento. El hinchamiento de las arcillas compactadas es mayor para aque--
llas - arcillas compactadas del lado seco del &ptimo.

5.5 MEZCLA DE SUELOCS.

Tiene como objetivo lograr suelos con propiedades distintas obviamente mejo
res que el suelo original.

La granulometria suele ser el requisito mis relevante en la fraccidn gruesa
y la plasticidad en la fina.

La mezcla de suelos finos tiende a modificar la naturaleza quimica de ellos,
es decir, su composici®dn minera-1dgica y la naturaleza de los iones inter---
cambiables de los minerales, Asi por ejemplo, la compresibilidad de la mont-
morilonita es 10 veces mayor que la de la caolinita y por ejemplo en una «--
montmorilonita sédica el 1imite liquido puede ser 5 veces mayor que el de --
una montmorilonita férrica lo que da una idea del posible uso y efecto de la
mezcla de suelos finos,

5.6 ESTABILIZACION POR DRENAJE.

Las aguas que fluyen superficialmente provocan erosiones en cortes y terra-
plenes. E1 almacenamiento de ella en algln sitio provoca una infiltracioén y
una saturacidon que ocasiona una disminucidn en la resistencia al esf{uerzo -
cortante. Ademd3s de este problema, puede ocasionar que mediante una fuerte

evaporacidn se produzca grietas en los terraplenes,muy comunes en las ciarre

teras de nuestro pais.
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El problema consiste en evitar al miximo estos aspectos, sea mediante un
drenaje superficial o un subdrenaje.

El drenaje superficial es el destinado a captar y eliminar las aguas que
corren sobre el terreno natural o sobre la estructura. En carreteras, por
ejemplo, las cunetas son las destinadas a captar esta agua y por gravedad
eliminarlas en una descarga denominada lavadero.

Otras estructuras similares a las cunetas son las contracunetas y los bor
dillos.

5.6.a SUBDRENAJE.

H
Si existe un sobre flujo de agua en los suelos, la consecuencia immediata
es la disminucifn del factor de seguridad siendo menos estable la estructu
ra. Esto puede llegar a ser critico si aunado a el se cuenta con un suelo
pobre en cuanto a resistencia y deformabilidad.

Los métodos de subdrenaje en el caso de cortes tienden a controlar el flujo
"de agua que trata de brotar en el talud, reorientando el flujo de tal forma
que la direccidn de las fuerzas de filtracidn cambie y se haga menos desfa-
vorable 6 disminuyendo las presiones neutrales en zonas convenientes, aumen
tando asi en ellas la resistencia de los suelos al esfuerzo cortante y res-
tringiendo la posibilidad de cambios volumétricos.

Algunos de los métodos para controlar el flujo del agua en terracerias, cor
tes 6 aeropistas son:

a.- Subdrenes de zanja.

b.- Trincheras estabilizadoras.
c.~ Drenes transversales.

d.- Pozos de alivio.

e.- Galerias filtrantes.

a.- Subdrenes de arena.

Consiste de una zanja de cierta profundidad, la cual aloja un tubo perforado
y relleno de material filtrante. El agua descargada va a dar a algin sitio -
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donde sea inofensiva. El sitio donde van colocados es por lo regular longi-
tudinalmente en sus acotamientos y al pie de los cortes. En los cortes la
construccidn es en los hambros de la carretera., El agua que nomalmente ---

fluye por el talud del corte 6 en la corona, se desvia hacia el recolector
modificando las fuerzas de filtracidn.

Fig. V-3 Sub-dren de arvena

b. - TRINCHERA ESTABILIZADORAS.

!
i
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Fig. V-4 Trinchera Lstabilizadora
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Trinchera Estabilizadora,

La trinchera estabilizadora (fig.V-4) se construye bajo ¢l lugar donde va
a ser construido el terraplen, con esto se logra captar el flujo y elimi-
nar el agua en una zona dénde no afecte la estabilidad del talud.

La capa de material filtrante varia entre 0.50 y 1.00 m. de espesor la --
cual va provista de tuberias perforadas para la captacidn y otra colocada
transversalmente para el desfogue.

C.- DRENES TRANSVERSALES.

Son tuberias perforadas que van desde el terreno natural, transversalmente
a la carretera, con este tino de drenes, se captan las aguas internas y se
abaten las presiones neutrales. (f£fig.V-5)

d. - GALERIAS FILTRANTES.

Si la obra en cuestidn es de grandes proporciones, el uso de galerias fil-

t rantes es econdmicamente razonable en comparacidn con otras técnicas de -
subdrenaje.

La galeria filtrante es un tunel de dimensiones adecuadas, colocada estra-
tegicamente en el lugar ddnde se pueda captar el flujo de agua de la manera
mas eficiente. Se rellena con material filtrante colocindose tubo perfgrado
de mancra gue el material rellena el espacio entre el suelo y las paredes de
excavacion.

e.- POZ0S DE ALIV1O.

Son perforaciones verticales de apréximadamente 60 cms. de difmetro, dentro
de las cuales se coloca tubo perforado, el espacio entre el tubo y las pare
des se rellenan de material filtrante, su profundidad puede llepar hasta 20
metros y se colocan regulamente en la ladera dénde capta del flujo. EL sis
tema colector puede ser una galeria ¢ con drenes transversales de penetra--
cién & por bombeo. La fig. V-6 muestras unos pozos de alivio combinados con

drenes transversales de penetracion.
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5.7 ESTABILTZACION POR MEDIOS ELECTRICOS.

Quizd el mds conocido medio de estabilizar el suelo por métodos eléctricos
es la ElectrOsmosis.

La teoria de 1a electrosmosis fué investigada por Reuss y llevada a la ==~
practica con el fin de controlar expansiones y evitar falla en taludes.

Cuando se aplica una corriente directa a una membrana rigida y porosa, su-
mergida en agua, el apua que llena los poros se mueve del dnodo hacia el -
catodo.

La hipdtesis del f£lujo Electrosmbtico supone de que los iones positivos de
la fase l{quida estdn distribuidos de tal manera que las mayores concentra
ciones de ellos se encuentran a lo largo de las paredes del tubo capilar,
el cual ticne cargas negativas y disminuye gpradualmente la concentracidn de
iones positivos al awmentarse la distancia a la pared del tubo capilar. Si
se aplica una diferencia de potencial eléctrico externa, los cationes se --

moveran hacia el catodo arrvastrando consigo las particulas de agua.

Una instalacion electrosmdtica tiene como objeto impedir el flujo de agua -
de zonas aledafias a una cxcavacidn. Las instalaciones para un drenaje elec-
trosmbtico consiste en series de poio de bombeo dispuestos en hilera creando
una pantalla de captacion del flujo, el difmetro de los pozos es del ovden -
de 1os 20 am. dentro de cada pozo se instala un tubo de hicrro ranurado de
unos 10 am, de difmetro rvelienandose con material filtrante. En el extremo
inferior del tubo, se dispone una barra de hierro de 2 § 3 m. de longitud -

para fomar ¢l catode o polo negativo.
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El #dnodo 6 polo positivo se formma simplemente con barras de hierro de me-
nor longitud que el cdtodo dispuestas en hileras paralelas a los pozos--
catodos.

El agua que se acumula en los pozos como consecuencia del flujo electrosmdti
co es eliminado por bambeo.

La estabilizacidn electrosmética de twludes en excavacidn en limos con poca
cohesidn (o nula cohesidn) es otro caso practico.

Las figuras V-7 y V=8 ilustran el flujo hidraiilico y electrosmbtico de una
excavacion en limos. '

Flujo Hidraulico y

Jat
Electrosmbtico cerca de una
excavacién en limos.

IFig, V-8

El tratamiento clectrosmbtico es aplicable también en el caso de aguas fred-
ticas filtrando a través de la tabla estaca en una excavacidn en limos. En -
tales condiciones la tabla estaca fallaria por licuacién pero colocando cito
dos-bomba a 5 m. de 1a tabla estaca podemos desviar el agua hacia los citodos
bonba.
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5.8 ESTABILIZACION POR MEDIO DE CALOR.

El principio de este tratamiento es simple. Se hasa en la observacidn de

como el calor convierte 1Ia arcilla en ladrillo resistente siendo irrever
sible el proceso. Como esto se logra a temperaturas del orden de 900°C, -
en la practica se aplica la temperatura a la cual la rehidratacién de la

arcilla no es posible lo que ocurre a temperaturas entre 200 y 400°C la -
figura V-11 da el valor del contenido del agua y los cambios de plastici-
dad despues de la rehidratacidon en funcidn de la temperatura.

S() /@I?l
40 &
f
&,
30 o,
NMORTLLONITA 1 N7 B,
20 | CATIN 11N\, 2|V-11

600
El calor se aplica por fuego directo o por gas calentado y se aplica prac-

ticando 2 agujeros inclinados e intercomunicados en un punto en el que se
provoca la combustién, el primer agujero acepta el combustible y el segundo
permite la salida a los gases de la combustidn en el primer caso. El segun-
do caso consiste en un solo agujero al fondo del cual se establece la céma-
ra de combustidn cuya temperatura se controla con schrepresion respecto a -
la atmosférica; el calentamiento del suelo se efectlia por el paso del aire
caliente comprimido a través de sus poros.

La influencia del calentamiento en los 2 casos no excede mas alla de 2 me-
tros en torno a el.

El calentamiento reduce también el potencial de expansidén de los suelos --
arcillosos por lo que resulta Gtil.

También sc puede tratar a un suelo, utilizando la estabilizacidn témmica -
por enfriamiento, 1legando al punto de congelacidn del agua de los poros,

1o cual transforma al suelo en un conjunto rigido de considerable resisten-
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cia. Sin embargo, hay que tener en cuenta que no es facil este método ya
que puede producir (si no es bien controlado) una disminucidn en la resis
tencia de los suelos (capitulo IV efecto de las heladas).

5.9 ESTABILIZACION POR MEDIOS QUIMICOS.

Sin duda los mas utilizados en nuestro pais, empleando agentes estabilizan
tes tales como el cemento, la cal, el asfalto, dcido fosférico, cloruro de
sodio, sulfatos de calcio e hidroxido de sodio y otros.

5.9.9 ESTABILIZACION CON CEMENTO. '

Es una de las mas utilizadas hasta ahora y se conoce como suelo-cemento., -
El cemento mezclado con el suelo mejora las propiedades de éste desde el -
punto de vista mecénico.

Siendo los suelos por lo general un conjunto de particulas inertes granula
res con otros activos de diversos grados de plasticidad, la accién que en
ellos produce el cemento es doble.

Por una parte actua como conglomerante de las gravas, arenas y limos y por
otra, el hidrato de calcio, que se forma al contacto del cemento con el -~
agua libera iones de calcio que por su gran afinidad con el agua 'roban" -
alginas de las moleculas de esta interpuestas entre cada 2 laminillas de -
arcilla, obrando de un modo andlogo a las cationes. El resultado de este -
proceso es la disminucidn de la porosidad y de la plasticidad, asi como el
aumento de la resistencia y de'la durabilidad.

En los suelos arcillosos se produce un efecto primario en el que la hidra-
tacién del cemento produce silicatos y aluminatos hidratados de calcio, --
hidréxido de calcio e iones Ca. que elevan su concentracidn de electrolitos
aumentando su PH. En la segunda fase es aiin mds complicado su efecto ya que
produce reacciones quimicas pizoldnicas entre los diversos elementos, finali
zando con un efecto cementante entre las particulas de arcilla, segfin obser-
vaciones, las arcillas montmoriloniticas son las mas reactivas ante el cemen
to, seguidas de las elitas y de las caolinitas.
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No existe un criterio especifico y confiuble para el disefio de mezclas
suelo-cemento, solo se cuentan con alglinas pruebas a la mezcla siendo
los criterios del proyectista los que prevalecen. A pesar de esto se
tiene por ejemplo la prueba de durabilidad la cual se hace a especimen-
es con diferentes contecnidos de cemento y que se deja curar durante 7 -
dias, sujetandolos despues a doce ciclos de congelamiento y deshielo &
de humedecimiento y secado. La pérdida de peso de dichos especimenes -
despues de cepillado su material suelto, se forma como una medida de la
durabilidad.

Los ensayes al suelo-cemento tienden a determinar 3 aspectos fundamenta
les que son:

a,- Cantidad de cemento necesario para dar al suelo las caracteristicas
deseadas.

b.- Cantidad de agua por agregar.

c.- Peso volumétrico a que deberd compactarse la mezcla.

La tabla 5-1 proporciona una guia para elegir porcentajes de dosificacitn
para la proporcidn de especimenes de laboratorio para la prueba de durabi
lidad. '

5.10 SUELO-CALL.

Las técnicas de estabilizacidn con cal hidratada, son similares a las de

la estabilizacidn con cemento pero es mds aplicable a suelos arcillosos -
que a los granulares friccionantes.

El efecto bdsico de la cal es la constitucién de silicatos de calcio for-
mando campuestos cementadores.

Hay 2 tipos de reacciones quimicas entre la cal v el suelo, la primera es
inmediata e incluye una fuerte captacidn de iones de calcio, lo que depri
me su doble capa a causa del incremento en la concentracién de cationes -
en el agua; a la vez ocurve otro efecto que tiende a expander la dohle --
capa por el alto PH de la cal. Esta (ltima reaccidn es lu cementante. La
reaccion cementante tiene lugar a través de la formacién de silicatos de

calcio y es muy dependiente del tipo de suelo que en ella intervenga; en
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TABLA 5-1. PORCENTAJES DE DOSIFICACION PARA LA PRUEBA DE DURABILIDAD.
Indice de Material o
grupo del gn‘é:gem v Porcentajes totales de cemento para 10S pesos volumétricos que se anotan,
suelo 0.005 mn.’ en peso.
1140 1510 1590 1670 1750 1830 1910
a a a a a a a
e —_— 15103 15903 16704 17504 1830 19104 Mis -
kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m keg/m
°fe °/o °/a °/o °/o °/o °/o °/o
0-19 12 11 10 8 8 7 7
0 -3 19:39 12 11 10 9 8 8 7
39-59 13 12 11 S S 8 8
60 & mis — — —_— - - — —
0-19 13 12 11 9 8 7 7
4 -7 15-39 13 12 11 10 9 8 8
B 39-58 14 13 12 10 10 9 8
60 & mis 15 14 12 11 10 9 9
0-19 14 13 11 10 9 B 8
19-38 15 14 11 10 9 S S
8 - 11 39-59 16 14 12 i1 10 10 9
60 6 mis 17 15 13 11 10 10 10
0-19 15 14 13 1z 11 9 b2
19-39 16 15 13 12 11 10 10
12- 15 39-59 17 16 14 12 12 11 10
60 & mis 18 16 14 13 12 11 11
0.19 17 16 14 13 12 1T 10
16-39 18 17 15 14 13 11 11
16-20 35-59 19 18 15 14 14 12 12
60 6 més 20 19 16 15 14 13 12
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TABLA 5-1. PORCENTAJES DE DOSIFICACION PARA LA PRUEBA DE DURABILIDAD.
Indice de Material
grupo del gn(t)lsﬂem Porcentajes totales de cemento para los pesos volupétricos que se anotan,
suclo 0:005 mﬁ.y en peso.
1140 1510 1590 1670 1750 1830 1910
a a a a a a a
15103 15903 16703 17503 18303 19103 Més 3
kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m kg/m
°/o /o °lo °/o °lo /o /o /o
0-19 12 11 10 8 8 7 7
0 -3 19:-39 12 11 10 . g 8 8 7
39-59 13 12 1 9 9 8 8
60 6 més — — — - - - -
0-19 13 12 1 9 8 7 7
4 -7 19-39 13 12 11 10 9 8 8
39-59 14 13 12 10 10 9 8
60 6 mis 15 14 12 11 10 9 9
0-19 14 13 11 10 9 8 g
19-39 15 14 11 10 9 9 9
8 - 11 39-59 16 14 12 11 10 10 9
60 6 més 17 15 13 1 10 10 10
0-19 15 14 13 12 11 9 g
19-39 16 15 13 12 11 10 10
12- 15 39-59 17 16 14 12 12 11 10
60 & mis 18 16 14 13 12 11 11
0.19 17 16 14 13 TZ 1T 10
19-39 18 17 15 14 13 11 11
16-20 39-59 19 18 15 14 14 12 12
60 6 mis 20 19 16 15 14 13 12
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esto la estabilizacidn con cal difiere de la del cemento.
PLASTICIDAD.

La cal disminuye el indice de plasticidad de los suelos muy plasticos,
tiene poca influencia en el indice plastico en los suelos de plastici-
dad media y aumenta el indice de plasticidad de los suelos finos menos
plasticos.

RESISTENCIA.

La fig., V-12 muestra la variacién de la resistencia a la compresién --
simple de varios suelos con el contenido de cal,

Se puede ver que la resistencia aumenta hasta contenido de cal del or-
den .del 8% en peso y en suelo muy arcilloso aumenta hasta contenidos de

cal de 10%
20 -— wma
-~
o -7
;«g. P Fig. V-12
m-U) ,"’
-

8 10
23 4
3w -
LNy} -1
W~ 'a’
R L -
8% 0 Lo 10
[~}

Contenido de cul, % de Peso Scco,

Un comentario especial es el hecho de que tanto para suelo-cemento como

para suelo-cal, la presencia de materia organica hace disminuir la resis
tencia del suelo estubilizado. La figura V-13 nuestra el cambio en la --
resistencia de una arcilla estabilizada durante las primeras horas de su
estabilizacion.



Resistencia con veleta de laboratorio, grados

500

400

300

200

100

L 1 10

Fig. V-13 Tiempo, hrs

Camblo de la resistencia de una arcilla estabilizada
durante las primeras horas de su estabilizacién.
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La figura V-14 muestra la resistencia de una arcilla estabilizada durante
las primeras horas en presencia de materia orginica.

En los suelos-cemento la presencia de materia orgédnica dificulta la accidn
aglutinante del cemento debido a efectos quimicos entre el cemento y los -
acidos ¢rginicos.

5.1 ESTABILIZACION CON ASFALTO.

Son 3 tipos de productos los que se utilizan para mejorar las propiedades -
de los suelos.

1.- Productos Bituminosos.- Por sermuy viscosos se rebajan con un solvente
(gasolina) O se usan calentados.

2.- Productos Asfalticos.- Producto de la destilacién y refinamiento del -
petrdleo. _ '

3.- Productos residuo de la destilacidn destructiva de materiales orgénicos
tales como el carbdn, turhas, alquitranes.

Cabe hacer notar que estos elementos estabilizantes son los que comunmente
se usan en los trabajos referentes a vias terrestres. (Caminos, aeropistas,
carreteras)

CLORURO DE SODIO.

Tiene 1la propiedad de disminuir la permeabilidad de muchas arcillas, se --
puede también tratar a las arcillas expansivas y ayuda al suele a un mejor
comportamiento ante la congelacion.

ACIDO FOSFORICO.

Se logra un mejor resultado en alginas arcillas que con cemento & cal, pero
es demasiado costoso.

FOSFOROS.

Solo se pueden tratar con fosfatos suelos &cidos, de may poco uso por su di-
ficil maniobra.
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SULFAT 5,

Es muy dificil estabilizar el suelo con sulfatos, su propiedad como acelerador
de fraguado suele aprovecharse como aditivo (Sulfato de calcio 6 yeso por ----
ejemplo) en suelo-cemento pero lleva a problemas de florescencia.

HIDROXIDO DE SODIO. (SOSA CAUSTICA)

Ayuda para una mejor compactacidn del suelo, especialmente en arcillas coalini
ticas ricas en aluminio. Su desventaja es el peligro para los operadores y en
presencia del aire se carbonata perdiendo su poder.

5.12 PRESENCIA DE SULFATOS EN GRAN ESCALA EN LOS SUELOCS.

Los sulfatos son sales de acido sulfiirico (H2 S04) y su presencia detecta la -
identificacién en el suelo del radical 303 o trioxido de azufre.

Se sospecha de la presencia de los sulfatos en el suelo mediante informacion -
del lugar, ya sea por la existencia de yacimientos de yeso en las proximidades
& por la vecindad de manantiales sulfurosos. Es muy dificil estabilizar al sue
lo pero solo mediante ensayes de laboratorio se puede averiguar si es posible
la estabilizacidn.

5.13 P.H. DEL SUELO.

Qualquier causa de una acides en el suelo siempre es desfavorable ya que las -
sustancias dcidas favorecen la rdpida meteorizacidn de los suelos. La materia
orginica 1lleva en si geles amdrfos caleidales de naturaleza dcida. Por medio -
del indice Sorensen (P.H.) podemos conocer el grado de dcides del suelo. El po
tencial hidrégeno es el indice de concentracidn de iones positivos (H+) (ter.
capitulo).

Si el valor es bajo (<7), el suelo es mis dcido que si PH 7. Un P.H.=7 indi
~a una sustancia neutra.

Para medir el PH de un suelo, se vierten 23 c:m3 de la muestra, previamente remgo
vida para homogeneizarla en un botellin agregéndole unos 8 cm3 de apua destila-
da. Se agita el recipiente hasta enturbiar el agua por igual, se deja en reposo
durante unos 15 minutos, se filtra y se deposita un poco de liquido en una pla-
tilla de losa blanca vertiendo encima 3 gotas de un indicador PH, Inmediatamente
la solucién del platillo cambia de color y comparando el tono de éste con el de
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unas muestras de papel que se adquieren con el indicador, hasta encontrar
una de igual colorido, no habrid mis que leer en una tabla que acdfpana a
la muestra el PH del suelo.

Un PH<C6 indicard un suelo demasiado &cido para gstabilizarlo.

Estabilizacidn de suelos.

Editores Técnicos Asociados, S.A.
Manuel Torrente.
Luis Sagues.



CONCLUSIONES

Dada la diversidad GeolSgica que presenta la Reptiblica Mexieana y prin-
eipalmente la Ciudad de México,se ha desarrollado en el Pafs,la téenica
que aprovechande la expericncia y la ciencta que aporta la Geoteocnia, ha
logrado vencer los problemas que el cuelo ha presentado desde eiempre.
El grancreeimiento del Patls, obliga a prever todnslos servieios de infra-
estructura que este requierc, Ast por ejemplo: en los proximos arfios sera
necesario anpliar al red de Vias Terregtres.Esto es,el sistema earretero
y ferroviariojdebido al impulse de otras Entidades importantes como cen-
tro de desarrollo.

La demanda de viviendas tendra que incrementarse con los subsecuentes -
servicios de agua y drenaje,ast como auwmentar la capacidad del sector —-
eléetricosque debera atender la demanda de energfa en industrias y po -
blactones.

El camino no es fdeil si tomanos en cuenta loe grandes problemas que nos
presenta el suelo,de hecho, la Geoteenia se ha desarrollado debfdo ha --
que se ha necesttado aliviar necesidades que nunca han dejado de apremiar
a los habitantes del Valle de M8xico,como son el deshacerse del agua ex-
cedente y el aprovisionamienio de agua potable,

Aetualmente la necesidad de transporte masive y efectivo para la mayorfa
de loa 17 millones de habitantes del D.F y zonq urbana.obliga a desarro-
llar La Ingenierfa Subterransa que esta basicamente substentada en la
eotecnia.

En log tiempos pasados, la solucidn de un problema did nacimiento a otro
mis grande 8 de iguales proporciones,Un ejempio palpable de esto,fue el
asentamiento del D.F. debido ¢ Ia sobreexplotacién de los acuiferos sub
terraneos,esto ¢s la consolidezién de un estrato por bombeo, Ademda de
el asentamiento, la vobre-explotacidn de los acuiferos tuvoe efectos ge-
cundarioo tales como la ercsidn de la tierra y el agrietamiento

La complejidad Geologica de nuestro suelo,no fuf mas que el rcsultado -
de la gran actividad volednica que sufrif el planeta en épocas pasadas
desde el terciario superior hasta el cuaternario superior.Siete fases -

Jases de actividad voledniea produjeron:lavas feidas e intermedias, fe~-
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rrobasaltos, andeaitas,lavaa andecfticas y ddcticas y los basaltos. De
las caracterfsticuas partfeular de los suelos formados en ésta Etapa,qui-
2d la mds especial fue la de las arcillae volednicas cuya earacteristica
principal es la poca resiatencia y al gran deformabilidad;estd debido a
la alteracton de las cenizas volednicas. Precisamente en este suelo es
donde se asienta la Ciudad de México

Es por esto que al hacer una obra de Ingenierfa,se deben de conocer --
las propiedades del suelo y su histéria.

En los estudios de materiales con el fin de digefar presas de tierra,
se comprenden varias fases:

1.- Selecetén de bancos e identificacitn de los suelos disponibles

2.~ Deteminacién de las muestras representativas

3.~ Ensayes de las muestras

En las vfas terreas, los elementos blsicos son:

1. - Contenido de Humedad

2, - Peso volumétrico

3.~ Grado de compactacién

Estudiandose también la estabilidad de taludes y efectos de filtracidn
Y en las obras urbanas hay varios aspectos que atender como son:las --
excavactones profundas, tuneles y cimentaciones.

La desventaja de no tener en obra im laboratorio de Mecanica de Suelos
da lugar al estudio de las propiedades 'in situ' del material mediante
las propiedades indice que da un conocimiento general cualitativo del-
suelo. El andlisis de estas propledades,las relaciones de volimen y la
elasificacitn por granolumétrfa da como resultado el Sistema Unificado
dz Clagificacibn de Suelos.

£l comportamiento del suelo en presencia del agua es motivo mas que -
sufictente para su anflisiazel no considerar el flujo de agua en wun -
suelo, puede ocacionar fallas de gran magnitud,ya vea en :presas,talfi--
des,carreteras, ctmentaciones,ete., lo que nos lleva al estudio del com-

portaniento mecénico e hidraulico de los suelos,



Las pruebao de laboratorio més usuales para la detrminacidén de las pro-
piedades esfuerzo-deformacidn del suelo son:consolidacidn unidimensio--
nal, las prucbas triaziales y pruebas de compresién simple.Gracias a es-
tas pruebas sc conocen ciertos aspectos del suelo como por ejemplo la
coheaibn.

El conocimiento de estos acpectos y con el auxilio de la Ffsieca y las -
Matemdticas nos lleva a desarrollar toda una teorfa que nos auxilie on
la comprensién y previeidén del comportamiento del suelo.Teorias como la
de la eonsolidacién y esfuerzos de tensibn;conceptos como: eapacidad de
carga y estabilidad de taludes,son resultedo de una twyestigaeién cien-
tifiea y una observaeibn directa de los fendmenos ffsicoa del suelo.
Cuando el material de apoyo ya sea de un eimiento,de un terraplen & de-
wna estructura terrea es poeco recomendable por sus caracterfsticas, se-
puede optar por modificar las propiedades del material,claro estdssf --
este camino es el mds seguro y econdmico,mediante el conocimiento de -=-
lag propiedades del suelo se llega a la estabilizacion,

Bn los proximos afive habrd un vertiginoso desarrollo del Pafs,tal, que
sera necesario duplicar los servicios con que actualmente ge cuenta,---
habra que dar astento a la poblacidn en los lugares mds inadecuados,se-
ra necesario revizar y hacer nuevos enfoques a los estudios desarrolla-
dos hasta hoy.

En la Ciudad de Mérico,de seguir la tasa de crecimiento actual (3.2% a-
nuall),en el aio 2000 el D.F. contara con 33 millones de habitantes, lo
que obligard a la poblacidn a extenderse y asentarse en los lugares con
problemas de tipa geoldgico,como por ejemplo la @ora del lagojcuyo pro-
blema principal es su gran deformabilidad,

El objetivo principal de esta Tesfs fué analizar mds a fondo las cau-
gae de la deformabilidad de los suelos blandos,conociendolas,estonos en
el primer paso para prever y tomar las medidas adecwadas para enfrentar

los retos que el suelo nos imponga.
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