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1 INTRODUCCION

En la realizacion de obras de Ingenieria, es necesario un estudio preciso del terreno de apoyo
constituido por formaciones naturales como son suelos, macisos rocosos o ambos. En este caso
se Introduce el concepto de " Terreno de Apoyo " entendiendo por éste aqueila parte de ls
formaclon natural cuyas dimensiones estdn determinadas por la "influencia” de la obra de
ingenieria en cuestion. E) estudio se realiza con el fin de conocer las caracteristicas indice, las

propledades hidrallicas y mecanicas del terreno de apoyo.

El conocimiento mencionado se obtiene a través de los siguientes mecanismos:

1 - Mediante la extraccion de muestras de las formaciones naturales en las que se efectuan

adecuadas pruebas de laboratonio.

2 - Mediante la ejecucion de pruebas de campo que se selecclonan y realizan de manera de
poder conocer can nitidez ef comportamiento de Ias formaciones naturales. Destacando en este
mecanismo fa determinacién que del comportamiento mecanico se hace durante la ejecuclon de
la obra de ingenieria, donde previamente se han colocado instrumentos medidores de esfuerzos

y de deformaciones.

Ahora bien, en esta etapa que es del conocimiento del comportamiento mecénico, las pruebas
realizadas nos permiten saber las caracteristicas indice y meqénlcas de la formaci6n natural en
estudio; en gabinete debera tenerse como meta el aproximarse lo mas posible a la realidad al
ejecutarse los ensayes en las muesiras, las pruebas realizadas tanto en campo como en

lahoratorio son  complemento una de otra,



Resulla evidente que el comporamiento mecanico se manifiesta a través de esfuerzos y
deformaclones que es necesario canocer, pero no solo en forma aislada, sino que también es
Indispensable saber 1a relacién esfuerzo - deformacion, a fin de que conocidos los esfuerzos sea
posible determinar las deformaciones, y viceversa, teniendo las deformaciones obtener los

esfuerzos respectivas.

Par otra parte en Ingenieria Civil y practicamente en todas las ramas dei conocimiento ingenieni,
a fin detener una obra segura, funcional y econdmica, es necesaiio conocer las deformaciones,
los esfuerzos y la relacion de ambas, dei terreno de apoyo, ademés es indispensable preveer lo
que va a ocurrir con las caracteristicas mecénicas, hidradlicas e indice de 1a foarmaci6n natural,

al paso del tiempo.

Se reltera que el saber cudl es el comportamiento mecénico del terreno de apoyo permite
determinar la respuesta que la formacién natural va a tener cuando en ésta se genere la obra de
ingenleria y desde iuego no debe clvidarse que no solo interesa 1o que ocurte en el tereno de
apoyo durante la ejecucion de la obia; es imporante enfalizar que tal obra debe conservar al
transcurrir el tiempo, sus cualidades de segura, funclonal y econdmica; y consecuentemente ello
requlere saber como va a varlar el comportamiento mecénico y las respuestas de la formacién

natural al transcumir el tiempo a panir de 1a terminacion de la obra de ingenieria.

La respuesta del terreno de apoyo se manifiesta en forma directa al observarse ” deformacion *
en él, generada por el cambio de!l estado de esfuerzos en el mismo, por efecto de la obra de
ingenieria que se haya ejeculado. Surge como una respuesta impartante la " Deformacion de los

suelos ", es por ello que en esta tesis se ha considerada este tema como el eje de ia misma.



Como se ha mencionado el conocimiento del comportamiento mecénico de la formacién natural
se obtiene mediante dos mecanismos que son las pruebas de campo y las de laboratorio; para
este Ultimo caso fos ensayos a efectuar requieren muestras apropladas que pueden ser
alteradas o inalleradas, estas se obtienen por medio de sondeos que son métodos exploratorios

para reconocer la naturaleza del terreno de apoyo.

Los sondeos constituyen parte de los Hamados métodos de exploracién que en términos

generales se desarrollan en dos etapas: una preliminar y la denominada definitiva,

En ia etapa preliminar los tipos de sondeos que se utilizan son 1os siguientes:

a) Pozo a cielo abierto

b) Perforacion con posteadora

¢) Método de lavado

d) Método de penetracion estandar

e) Método de penetracion conica.

Para decidir que método de exploracidn se va a utilizar, se deben evaluar las caracteristicas de
la obra de Ingenierfa y de 1a formacién natural que afecta a la toma de decisién del tipo de
sondeo a emplearse. Uno de los principales puntos que se toman en cuenta es la magnitud e
importancia de ta obra de ingenieria que va a ejecutarse, en el tejreno de apoyo se considera si
estd formado por suelos granulares y /0 finos o macizos rocosos. Otro factor importante es el
costo del método, este punto va correlacionado con la magnitud de fa obra de ingenieria, ya que
de acuerdo a esta caracleristica se evalua si es conveniente ufilizar determinada exploracién

desde el punto de vista econémico.



En témminos generales, puede afirmarse que uno de los métodos mas utilizados es el de
penetraclon esténdar, su empleo mediante corelaclones empiricas nos permite tener una dea
de la flamada compacidad relativa de los suelos granulares; en tanto que en suelos finos la
prueba permite adquirir un conocimiento del orden de magnitud de la llamada consistencia
relativa; ademés proporciona muestras alteradas representativas de la formaclién natural. Su
frecuente empleo ha permitido al paso del tiempo, establecer comelaciones con otras

caracteristicas de la formacidn natural en que se utitiza.

Et equipo necesario para aplicar ei procedimiento es un muestreador ( fig. 1.1 ), éste consiste de
un tubo grueso, partido longitudinaimente, con una zapata de acero endurecido y una cabeza
que lo une al extremo interior de una columna de bamas de peiforacion que le transmite la
energia de hincado. La cabeza tiene una valvula esférica que se levanta y permite, durante el
hincado aliviar Ia presion del fluido y azolves que quedan en el Interior del muestreador , y cae
por peso propio durante la extraccion del muestreador, para evitar que ia presidn del fluido de
peiforacién expuise la muestra. El tubo generalmente estd paitido longitudinalmente, para
recuperar facilmente la muestra; la zapata de acero endurecida es una pieza de consumo que

debe sustituirse cuando pierda las dimensiones especificadas.

El equipo auxiliar para el hincado consiste de una masa golpeadora de 63.5 kg (140 ib) con
calda libre guiada de 76 cm ( 30 ") que impacta a una pieza integrada a la columna de ias
barras de perforacltn; la prueba consiste en colocar el penetrdmetro enroscado al extremo de la
tuberfa de perforacldn el que se hace penetrar a golpes dados por ia masa, contando el nimero
de golpes necesarios para lograr una penetracidn de 30 cm. Al penetrar 60 cm., se relira el

penetrémetro y se remueve el material que tiene en su interior lo que constituye la muestra,
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Los datos obtenidos en campo se comparan con los determinados en el 1aboratorio, surgiendo
de ahi correlaciones que al cabo del tiempo se van acercando a la realidad al enriquecerias con

un nimero creciente de datos.Algunas de estas corvelaciones se muestran en /a tabla 1.1

El método de penetracion conica utiliza un sistema de exploracién semejante al de penetracion
estandar, tenlendo como desventaja que no se obtlenen muestras y por lo tanto no existe una
correlacion entre tas pruebas de campo y tas reatizadas en taboratorio, ya que no se efectuan
estas Oimas. Sin embargo en algunas Investigaclones se han realizado sondeos proximos al
sitio en que se efectuan las pruebas de penetracién conica, con esos sondeos se obtienen
muestras que sometidas a pruebas de laboratorio, permiten obtener correlaclones simitares al

uso de ta prueba de penetracion estandar,

Para la obtencién de muestras inalteradas, se recurre a los métodos de exploracién definitivo;
éslas muestras son apropiadas para realizar pruebas de laboratorio que permitan conocer tas
caracteristicas relacionadas con el comportamiento mecdnico de la formacién natural, en

especial |a deformacién y la resistencia al esfuerzo cortante y su varniacién con el tiempo,
Los sondeos més comunmente empleados en estos métodos son:
a) Pozos a clelo ablerto

b) Sondeos con tubo de pared delgada

) Sondeos rotatorios para roca o suelo consistente

Al referirse a una muestra inalterada, se entiende que conserva el acomodo de sus particulas,

eslo es su estructura, su contenido de agua y no a sufrido cambios quincos.



TABLA V.1 CORRELACION ENTRE LA REGISTENCIA A LA PENETRACION Y LAG PROPIE-
DADES DE LOS SUELOB A PARTIR DE LA PRUERA DE PENETRACION ESTANDAR.

ARENAS ARCILLAS
{ BASTANTE SEGURA ) { RELATIVAMENTE INSEGURA )
NUMERO DE GOLPES CAPACIDAD NUMERO DE GOLPES
POR 30 cm, N RELATIVA POR 30 cm, N CONSISTENCIA
MENOS DE 2 MUY BLANDA

0-4 MUY SUELTA 2 4 BLANDA

410 SUELTA 48 MEDIA

10 30 MEDIA 8 186 FIRME

30-60 COMPACTA 16-30 MUY FIRME

MAS DE 60 MUY COMPACTA MAS DE 30 DURA




Las muesiras inalteradas se obtienen con procedimjentos especiales o también utilizando
mélodos manuales como es el de pozo a clelo abierta. En éste se ulliizan herramientas
senciilas, como son espétulas para el labrado de (ormaclones naturales blandas y para las duras
un cincel ancha y un manilic ligero, para la proteccion de las muestras manta de cielo, brocha y
parafina con brea. El método consiste en labrar muestras cubicas de 30 cms. de lado, estas se
protegen con un forro de manta de cielo Impregnada con parafina y brea. El acceso al sitio de

donde se obtiene la muestra pueden ser pozos a cielo abjerto, cortes o zanjas.

Los procedimientos especiales frecuentemente emplean el lamado tubo de pared delgada o
tubo Shelby, este muestreador estd constituido por un tubo de acero o latdn, usualmente de 7.5
a 10 cms. de dldmetro, ademas e! espesor del material que constituye al tubo debe cumplir las

sigulentes condiciones:

Relacidon de area Relacion de diametros
[(De* - Dm?)/Dm?) x100 < 10 % 07%<[(De-Din)/Din}x100<1.5%
donde :

De - didmelro exterior
Di - didmetro interior

Dm - didmelro de la muestra

El extremo inferior del tubo es afilado,en la parte superior se localiza el sistema de conexion, el
cual va unido a la tuberia de perforacion ( fig. 1.2 ). La cabeza liene perforaciones laterales y

una vatvula esférica de pie que abre duranie la etapa de muestrea, para permitir el alivio de la
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prestén del interior del tubo. Posteriormente se clerra para proteger a la muesira de las
presiones hidrodindmicas que se generan durante la extraccion del muestreador. El hincado es a
presién; las muestras obtenidas son relativamente inalteradas de suelos finos, blandos a

semiduros, localizados aniba o abajo def nivel freético.

En suelos muy consistentes se utiliza el penetrémetro Dennison, este muestreador consta de
dos tubos concentricos, el interior que se hinca a presién rescata la muestra de suelo,
mientras que el exterior, con la broca de corte en su extremo gira y corta el suelo del demedor;
para opefar este muestreador se requiere fluido-de perforacién, que se hace circular entre
ambos tubos. La broca de corte es una pieza de acero con pastiiias de carburo de tungsteno que

protegen ias zonas de mayor desgaste.

Cuando la formacién natural es roca, los métodos ya descritos no son capaces de proporcionar
muestras y datos convenientes para el estudio del temeno de apoyo; en esta situacion se

empiean maquinas perforadoras a rotacién, con broca de diamante o del tipo céliz .

Las brocas tipo cdliz son de acero duro y para facilitar su penetracién se emplean municiones de
acero, estas actian como abrasivo ya que van desgastando el material por friccién. Esle
sistema estd compuesto por varnillas de perforacion y cortadoras; estas dos herramlentas como
su nombre lo indica van abriendo el tereno y por medio de tuberia que tunciona como ademe se
evita que las paredes del terreno se clerren , otras plezas son dos tubos muestreadores huecos:
a través de estos se hacen llegar las municiones de acero hasta ei fondo de la perforacidn,

donde Se tomar4 la muestra.

£n las brocas de diamante, la colocacién de ésta depende del tipo de roca a atacar. En rocas

duras es recomendable usar brocas con diamantes tanto en la corona como en el interior para
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reducir el didmante de la muestra, y en el exierior para agrandar la perforacién y permitir el paso
del muestreador con facilidad. En rocas medianamente duras se emplean brocas con
inserciones de carburo de tungsteno en la corona; en rocas suaves se usan brocas de acero

duro con dientes de sierra.

Los factores principales que se deben tomar en cuena para una buena maniotra de perforacion
rotatoria son, velocidad de rotacion, presidn de agua y presion sobre la broca, estos factores

deben estar bien balanceados con respecto al tipo de roca.

Los métodos de exploracién pueden ser direclos o indirectos. Algunos de los descnitos antes

cofresponden al primer tipo, dentro de los indirectos se tienen los lamados métodos Geofisicos.

Los métodos Geofisicos se denominan indirectos porque a través de comrelaciones de sus
resuftados con algunas caracteristicas de las formacicnes naturales pemiten indirectamente
canocer éstas. Asi por ejemplo, miden la resistencia eléctrica, ias caracteristicas dinémicas, 1as

carrespondientes ai magnetismo y gravedad; por lo que en general se clasifican en:

8) Método sismico
b) Método de resistividad eléctrica

€) Métodos magnéticos y gravimétricos.

Estos métodos son aplicados principalmente al érea referente a la Geologia y la Mineria: en la

Mécanica de Suelos hasta ahora se han utilizado principalmente para investigaciones
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preliminares del terreno de apoyo, debido a que no proporcionan informacion suficiente para
fundar criterios definilivos de proyecto, contrastando con los métodos empleados en programas
de exploracién definitivo que si pemmilen tener esa informacion, Los mélodos sismicos y los de
resistividad eléctrica son 1os més usuales debido, entre otros aspectos a que se conocen mas

correlaciones de sus resultados en caracteristicas de ias forrmaciones naturales .

La principal variable que maneja el método sismico es la velocldad de propagaclén de las ondas
vibratorias de tipo sismico a través de dlferentes estratos de materiales de que esté compuesto
el temreno de apoyo, estas velocidades se presentan en la tabla 1.2 . Consliste en provocar una
explosién utilizando una pequefia carnga de explosivo; se activa en un punto del érea en estudio,
dentro de ella se colocan ge6fonos separados entre si de 15 a 30 m., dependiendo con la mayor
aproximacién que se requlera tener en sus resultados y desde luego el tipo del material, su
funcién es captar la vibraclén y transmitiia ampilificada a un oscligréfo central que marca una
linea para cada gesfono ( fig. 1.3 ). Se construye una gréfica que relacione la distancia del
gedfono al punto donde se origind la perturbacién, con el tiempo que tard6 en reglstrarse la onda
en ese gedfono; de la gréfica puede obtenerse V1 y V2, en donde V1 es la velocidad de las
ondas que llegan a los gedfonos a través del suelo; y V2 es la velockdad de las ondas que viajan
paralelamente a |a frontera entre el suelo y la roca. En los gedfonos proximos al punto de la
explosion las ondas directas, es decir las que viajan a través del suelo homogéneo llegan
primero; en los puntos alejados llegan primero las refractadas, éstas son las que chocan con la
roca y viajan hacla los gedfonos. Existe un punto en que coinciden los dos tipos de ondas al
llegar al registrador de ondas. Dibujando los instantes en que el géofono recibe la primera
exitacion en funcién del alejamiento del géofono, se obtlenen dos rectas de diferente pendiente,
las cuales coinciden en el punto anteriormente mencionado; todos estos datos nos sirven para

calcular el espesor del estado del suelo homogeéneo, aplicando la siguiente expresién:

H=(X1/2)(V2-V1 / V2+ V1) %
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donde *
H - es el espesor del estrato
V1yV2- se oblienen determinandose la pendiente de las dos rectas.

X1 - es 1a distancia del punto de explosién a! punto donde coinciden los dos tipos de ondas

£l método geofisico de resistividad elécirica sirve para determinar la presencia de estratos de
roca en diferente grado de alteracion y desde luego de suelos Existe una correlacion entre las
magnitudes de resistivided eléctrica y ta naturaleza de los estratos; es declr, la resistencia que ta
formactdn natural exhibe al paso de 1a comriente eléctrica en funcién de las caracteristicas de
eila; la mayor magnitud de la resistividad eléclrica comesponde a rocas sanas y duras, y la

menor a suelos blandos; como se puede apreciar en latabla 1.3 .

El método geofisico que se comenta implica la colocacién de cuatro electrodos alineados e
igualmente espaclados en e! terreno cuya estratigrafia se requiere conocer; los dos electrodos
exteriores se conectan en serie a una bateria y se acostumbra denominados“de corriente”; los
efectrodos Interiores se denominan "de potenclal” y estan conectados a un aparato medidor de
potencla etéctrica (patencidmetro) que determina 1a diferencia de potencial ( V ) que genera la
corriente eléctrica; por otra parle , la intensidad de la comriente { | ) se conoce mediante la
medicién que se realiza utllizando un meliamperimetro; ademés se conoce la separacién(d)
entre los electrodos. La resistividad eléctrica se puede determinar mediante la siguiente

expreslon:

p=2d(V/!)



TABLA 1.2 VELOCIDADES SISMICAS TIPICAS DE

LOB MATERIALES TERREOS,

VELOCIDAD

MATERIAL (ml-gg. }
LIMO SECO, ARENA, GRAVA SUELTA, 180-750
LAMA, ROCA SUELTA, ARGAYOS Y
TIERRA VEGETAL HUMEDA
MORRENA COMPACTA ; ARCILLAS ENDU- 750-2300
RECIDAS ; GRAVA BAJO EL NIVEL
FREATICO, a GRAVA ARCILLOSA
COMPACTA, ARENA CEMENTADA, Y
MEZ2CLAS DE ARCILLA Y ARENA
ROCA METEORIZADA, FRACTURADA O 600-3000
PARCIALMENTE DESCOMPUESTA
LUTITAS, SANAS 750-3300
ARENISCA, SANA 1600-4200
CALIZA Y CRETA, SANAS 1800-6100
ROCA IGNEA, SANA 3600-6100
ROCA METAMORFICA, SANA 3000-4800
TABLA 1.3 VALORES REPRESENTATIVOS DE
REBIBTIVIDAD
RESISTIVIDAD

MATERIAL { ohmios-cm )
ARCILLA Y LIMD SATURADO 0-10,000
ARCILLA ARENOSA Y ARENA 10,000-26,000
LIMOSA Y HUMEDA
ARENA ARCILLOSA Y ARENA 26,000-60,000
SATURADA
ARENA 30,000-160,000
GRAVA 160,000-600,000
ROCA METEORIZADA 100,000-200,000
ROCA SANA 160,00-4,000,000

15
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En la practica, los electrodos de corriente son varillas metélicas mientras que los electrodos de
potencia estan constituidos por reciplentes porosos llenos de una solucién de sulfato de cobre

{Cu SO4 ), que al filtrarse en €| terrenc asegura un buen contacto eléctrico.

Una vez obtenidas las muestras de la fomacién natural a través de 10s métodos de exploracién
directa,se procede, en el caso de que sea inalterada, a labrar especimenes que se someleran a
piuebas especiales de laboratorio que permitan conocer el comportamiento mecénico. En el
caso de muestras alteradas las pruebas van encaminadas a determinar qué tipo de formacion
natural se tlene.  Es evidente que dado el caso de una muestra inalterada se puede pasar a
una alterada. El primer tipo de prueba, como es natural recibe el nombre de "mecénicas” y la

segunda se denomina "indice®

Las pruebas indice como su nombre lo indica, determinan cierlas caracieristicas comunes a
todas las formaciones naturales, que permitan distinguir a unas de otras, asi en el caso de 1o0s
suelos finos generalmente son el contenido de agua natural, los limites liquidos, plésticos y de
conlraccidn volumétrica; en cambio en el caso de suelos gresos, es comunmente la

granulometria la prueba seleccionada como indice.

Las pruebas mecénicas como ya se comentd determina en la formacién natural el
comportamiento mecénico, por ello se enfocan al conocimiento de la deformabilidad, de los
esfuerzos de su relacidn y de su variacion con el tiempo. En el caso de los esfuerzos se
encauzan a obtener la liamada resistencia a! esfuerzo cortante, mediante las lamadas pruebas

triaxiales y / o de prueba de corte directo.



17

En forma simllar al caso de laboralorio, en el campo se pueden realizar pruebas que permitan
obtener datos de las propledades de la formacion natural; estas pruebas por (a forma en que se
reallzan, se denominan “ insitu * . De este tipo es la prueba de penetracion estandar ya

menclonada anteriormente; a continuaclon se citan algunas otras pruebas de campo o “insitu”.

Prueba de penetracién de cono.- Permite obtener ia resistencla de la formacion natural a 1a
penetracién, E| ensaye consiste en hacer penetrar un cono de dimensiones especificadas, y
dependiendo, del procedimiento utiiizado para hincar éste en el terreno, el método es dinamico o

estético,

En la prueba dindmica el cono utilizado preferentemente es del tipo mostrado en 1a fig. 1.4 el
cono se atomilla al extremo de la tuberia de perforacién, que se golpea en su parte superior por
medio de un martillo de 63.5 kg. ( 140 Ib. ) de peso, que se deja caer desde una altura de 76.2
cm. (30") . La velocidad de penetracién en la generalidad de las formaciones naturales varia
entre 1.5y 2.6 cm/seg. ; y al igual que en la prueba de penetracién estandar, también se

cuentan los golpes necesarios para penetrar 30 om. la herramlienta.

Para la realizacién de (a prueba conica estética generalmente se emplea el cone que se muestra
enla fig. 1.5 . El ensaye consiste en hincar el cono aplicando presion estética a la parte superior
de la tuberia de perforacion por medio de un gato hidréulico, que reacciona apoyandose en un
marco fijo de carga que puede estar sujeto al ademe que a su vez se requiere para proteger la
tuberia de perforacion de la presion lateral. La velocidad de penetracion regularmente es del

orden de 1 cm/seg.

La forma de referir los datos requeridos, es por medio de la obtencion de una grafica de presion
aplicada contra penetracién lograda con esa presion; o también se puede hacer la grafica

relacionando la presion requerida con la profundidad a la que se hace la prueba.
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FIG 1.4 PENETROMETRO CONICO PARA
PRUEBA DINAMICA
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FIG. 1.5 PENETROMETRO CONICO PARA
PRUEBA ESTATICA




19

Otro ensaye de campe es el que utiliza un presiémetro; en esencla en esta prueba, se introduce
en la formacién natural un Instrumento que est4 compuesto por una membrana expandible que
contiene un fluldo a una presién determinada, y al generar en €! incrementos conocldos de
presidn, a formacién natural en contacto con la membrana, experimenta deformacién que se
mide utilizando mecanismos éledn‘)nlcos; de esta manera se puede conocer la relacién presién-
deformacion y a partir de ella, empleando teorias, determinar las propiedades mecanicas de!

terreno de apoyo, tales como la resistencia.

Para realizar estudios de la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos finos, se tiene la
prueba de cortante con veleta. El aparato estd compuesto por un véstago desmontable en
piezas, cuyo extremo estd conectado a la veleta, que consta de cuatro aspas fijamente ligadas
a un eje, prolongacion del vastago, tal como se muestra en la fig. 1.6 . Para efectuar la prueba ,
una vez hincada la veleta a la profundidad deseada se aplica graduaimente al vastago un

momento en su extremo superior, en donde existe un mecanismo que permite mediro.

Conaclendo la magnitud del momento, las dimensiones de la veleta y suponiendo un
comportamiento cohesivo del suelo, se puede calcular la resistencia al esfuerzo cortante con la

expreslén sigulente:

S= Mmax/ C
donde
S - resistencia al esfuerzo cortante del suelo

M méx - momento aplicado

C coeficiente, que depende de las dimenciones de fa veleta
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FIG. 1.6 VELETA PARA DETERMINAR
RESISTENCIA AL CORTE
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c=(7/6) D

donde :

D- didmetro de la veleta

Asi como la prueba de velela es preferentemente empleada en suelos finos; en pavimentos se
utilizan ensayes especiales que son base de métodos de disefio de la estructura del pavimento,
uno de estos apoyos es la prueba de placa. Este ensaye se realiza con el proposito de valuar la
capacidad soportante de la subrasante, la base y, en ocasiones, la estructura completa del

pavimento.

El sistema utillzado en la prueba, esta compuesto por una placa de 76.2 cm ( 30 * ) de didmetro,
un par de placas de didmetros decrecientes y espesores suficientes para darle rigldez al

conjunto de placas; un gato hidrdulico, manémetro y extensémetros.

La prueba da comienzo al aplicar la primer carga a la placa, que se encuentra en contacto con el
terreno a ensayar, la presion es transmitida por el gato hidréulico, ésta se mide por medio del
manémetro. Para obtener tas magnitudes de los movimientos de |a placa provocados por ia
deformacion que sufre el suelo en que se apoya se utilizan extensometros, se colocan cuatro de
estos instrumentos, en puntos opuestos; para evitar que se flexione {a placa a! aplicarie la carga,

se colocan encima las placas en didmetros decrecientes.

Por medio de este ensaye se céicula el moédulo de reaccion de una capa subrasante dada. Este
modulo de reaccion se define " como la presion que ha de transmitir 1a placa para producir en el
suelo una deformacldn fijada previamente *; debido a que se aplican diferentes cargas, se

obtienen diferentes médulos de reaccion. Este valor es ulilizado como parametro de calculo, al
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comparar médulos obtenidos de forma semejante en diferentes tipos de suelos.La expresion que

define este concepto, es la sigulente :
K= P/DA

donde .
P - carga aplicada (fuerza)

DA - deformacién por érea de la placa (long.>)

Desde luego existe el mélodo de campo que consiste en colocar en la formacién natwral
Instrumentos medidores de esfuerzos o deformaciones que permilen conocer a estas y
obviamente a su relacién asi como su varacidn con ei tiempo, lo que conduce a la generacion
de teorias que apoyadas en el conocimiento adquirido se aproximan més a la reproduccién de

tal comportamiento.
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2 CARACTERISTICAS MECANICAS

El terma de suelos blandos feviste especial importancia por la necesidad de desarrollar obras de ingenieria en
ellos y/o con ellos.Para poder convivir con este tipo de formacion natural, se requiere primeramente conocer
sus caracteristicas indice y mecanicas, es decir, identificar su caracter distintivo que ia diferencie de otros tipos

de formacién; con estos datos se tiene un lineamiento para trabajar en dicho tipo de suelos.

Por esta razén en las sigulentes tablas y graficas se muestran las propledades indice y mecanicas, éstos datos

pertenecen a suelos que se localizan en distintas partes del orbe,

Las caracteristicas indice de los suelos blandos como ya se menciond en el capitulo anterior, son comunmente

el contenldo de agua natural, los limites liquido, plastico y de contraccién volumétrica.

TABLA| VALORES MEDIOS DE PROPIEDADES INDICE (EX LAGQO DE TEXCOCO MEXICO)

PROPIEDADES CONTENIDO LIMITES LIMITE ESPESOR
DE AGUA LiQuino PLASTICO {m)
W (%) WL (%) WP (%) __MAXIMO MINIMO

S 61 99 44 [ 16
FAS 303 301 7n 40 17
co 69 n a7 36 0
FAl 266 212 66 20 0
OF (sup) 49 94 a7 6
TFA 147 182 €8
DF {int) 37 48 26

FS  _ Formacion Superficial

FAS -- Formacion Arcillosa Superior

CD - CapaDura

FAl -~ Formacion Arcillosa inferior

DP Sup -- Depésito Profundo Superior
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TFA -~ Tercera Formaclén Arcillosa

DF Inf -- Deposito Profundo inferior.

De la tabla anterior, se observa que las arcillas existenles son de media a alta plasticidad y ademas contienen

fimos. En tanto que las capas duras, estén formadas en su mayor parte por material timoso y timo-arenoso,

ademds de encontrarse arcillas limosas.

FIG | CARTA DE PLASTICIDAD RELATIVA A FAMILIAS DE SUELOS

(BRASIL, SOUTHERN)
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I SUELOS RESIDUALES DERIVADOS DE: -
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Se aprecia que estas familias de suelos se pueden dividir en dos grupos; el primero, que es al que pertenecer
los generados por la alleracion de areniscas y limanitas, son suelos inorganicos de baja a media plasticidad, en
tanto que en el grupo nimero dos, se tienen suelos organicos de media a alta plasticidad, estos son argititas, t

mayor parte producto de la aiteracion de gneiss y granito, y suelos derivados de basalto.



25

FIG Il CARTA DE PLASTICIDAD DE SUELOS
{ VOLTA, LOUMBILA, AFRICA)
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Este tipo de suelo en su mayor parte son arcillas pobres con gravas y arenas, ademas como se puede apreciar

un pequeiio porcentaje son arcitias de media a alta plasticidad.

)

FIG 111 VARIACION DEL CONTENIDO DE AGUA NATURAL CON LA PROFUNDIDAD
(VOLTA, LOUMBILA, AFRICA )
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Al observar el contenido de agua natura), e} cua! es pequefio, se delermina que esta propiedad indice, puede
ser debido a que el nivel fréatico aparece a profundidad importante ademas el material de que esté constituido

el suelo es permesbie, 10 que conduce a que el agua que se filtra en la formacion natural en su mayor parte no

es retenida.
TABLA 11 CONTENIDO DE AGUA NATURAL Y LIMITES DE CONSISTENCIA
{ TURKIA, ANTALYA )
ESTRATO Wh (%) W (%) Wy {%) I {%)
Arcilla organica 18 32 17 1
Arcilia color rojozo 21 45 19 26
Arcilla cotor smatliie 21 42 20 22

Wn = Contenido de agua natural
WL = Limite liquido
Wp = Limite pldstico
IR = indioe plastico

La presencia de un nivel de agua fréatica profundo determina que a pesar de que se cuenta con arcillas, el

contenido natural de agua es reducido; ademés se tiene que estos suelos son de compresibilidad baja a media.

Las caracleristicas mecanicas de las formaciones naturales , se pueden obtener tanto “tn sitd" como en el

raboratorio 1o que (mplica hacer sondeos, obtener muestras y realizar las pruebas menclonadas cor
interioridad.
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TABLA 111 PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR
{ TURKIA, ANTALYA )

"Copa Promedio de Desviacion Numero de
n® de golpes | estandar de "N" prusbss
Arcills organics 4 4 - r
Arollia color rojozo 37 14 6
Arciia color smarilla 37 ) 20

De acusrdo a 103 resultados obtenidos y tomando como apoyo la tebia 1.1 proporcionada en el capitulo uno, se

clasifica a is primer capa, como una arcilia blanda y 1as capas siguientes como arcilles dures.

FiG.1V REBISTENCIA AL CORTE MEDIDA "IN SITU"
{ MEXICO , CAMINO PENON TEXCOCO)
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Los resuitados demostrados en 1a figura | V permiten hacer las siguienles observaciones:
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1- Al cabo de 2 afios de mantener |a sobrecarga sobre el suelo del Lago de Texcoco, se observa en los
primeros 10 metros de profundidad, un Incremento de la resistencia 8l esfuerzo cortante del suelo de apoyo,
respecto a las magnitudes que se midieron al tenminar de construir la sobrecarga. También es conveniente

hecer mencion que el incremento disminuyb con 1a profundidad.

2.- Al transcurir 7 afios de la colocacion de la sobrecarga sobre el suelo del Lago de Texcoco, en los primeros
10 metros de profundidad |a resistencia al esfuerzo cortante disminuyd desde el valor que obtuvo al cabo de 2

afios, la disminucién hizo que a los 7 aflos se tuviese una resistencia similar a ta original.

3.- La resistencia al esfuerzo cortante del suelo de apoyo del Lago de Texcoco " précticamente " no cambia

con el tiempo en piofundidades mayores a 10 metros.
La explicacion que se ocurre para justificar (o indicado en 10s puntos 1, 2, 3 anotados es lo siguiente.

@) Debido a la sobrecarga impuesta, en el suelo de apoyo se generan esfuerzos; ios normaies proporcionan
una_compresion del susio incrementando su esfuerzo efectivo y consecuentemente su resistencia al’esfuerzo
cortante. El esfuerzo normal generado disminuy6 con la profundidad y consecuentemente Ia resistencia al corte

también experiment6 esa disminucién.

b) La sobrecarga también genera esfuerzos tangenciales que provocaron una deformacion angular ( cambio
de forma ) que en la préctica se evidencit por un desplazamiento lateral del suelo de apoyo; se considera que
tal movimiento provocd una pérdida de la estructuracién del suelo con la consecuente pérdida de resistencia.

Las mediciones efectuadas por inclinémetros colocados en ei terreno de apoyo, asi o determinaron.
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¢) La sobrecarga Impuesta al suelo del Lago de Texcoco genera su influencia hasta 10 metros de profundidad.
Este resultado, en cuanto a los esfuerzos normales, esté muy alejado de lo indicado por la teoria, ya que éslo

indica que la influencia fiega a profundidades bastante mayores a 10 metros.

FIG V  CURVA DE CONSOLIDACION,
PRUEBA REALIZADA MEDIANTE TERRAPLENES DE PRUEBA
( MEXICO, CAMINO PENON TEXCOCO )
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Se observa que ia grafica tiene una forma Que a grandes rasgos coincide con la curva tedrica de consolidacion
de Terzaghi.
También se aprecia que la prueba se observo durante 8 afios, teniendo una deformacién méxima de 1,400 mm

al cabo de este tiempo; ademas la curva no llega al lramo de consolidacion secundaria.
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FiIG Vi CURVA DE COMPRESIBILIDAD.
OBTENIDA DE PRUEBAS DE CONSOLIDACION SOBRE ESPECIMENES DE 56 MM DE
DIAMETRO Y 20 MM DE ALTURA.
(ITALIA, FRANCAVILLA Y MILAZZO )
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6e observa que of igual que las caracleristicas Indice de estos dos suelos, el comportamiento mecénico

también difiere uno de otro.

En s curva obtenida de los especimenss del suelo de Milazzo, se aprecia que la curva pronto toma ia forma de

una linea recta, teniendose que la rama virgen es bastante menas inclinada; con esto se determina que el

espécimen presenta mayor deformabilidad con incrementos menores de esfuerzos, haciendose mas notorio

después del punto Pc ( Presidn de presonsolidacion ).
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FiG Vii RESULTADOS DE LA PRUEBA DE CONSOLIDACION EN MUESTRAS ALTERADAS E

INALTERADAS.
(ITALIA, APENINOS DEL NORTE )

1.2
INTERVALO DE ESFUERZ0S
INDICE DE COMPRESION
P INDICE DE FALLA DE COMPRESION §
(¢]
R
c 0.8 PROPIEDADIES INDICE
| Li:=}3e
0 ipfi7
N 0.6 inaLTlERADA T4~  cres
v
A 0.4 ) N
C
| ] R ..\, L.
A 0.2
INTERVALO DE ESFUERZOS 10,01-0.1 0.1-1 -1
INDICE DE EXPANSION 0.065 0.037 0.033}
| INDICE DEFALLA DE EXRANSION 0.088
1 10 100 1000 10000 100000

ESFUERZO EFECTIVO VERTICAL Ou' {kPa)

Tomando en cuenta ias propledades indice del suelo, e observa, que este, estd compuesto por arcillas

inorgénices de baja a media plasticidad.

La estructura de la muestra de susio, es de suma importancia en los resultados de un ensaye de laboratorio; ya
que, como se puede apreciar, 10s resultados de ia prueba de consolidacion realizada en dos espécimenes
tomados del mismo sitio en estudio, difieren uno det otro. Tomando en cuenta el comportamiento de ambas
curvas y la relaclén de vacios inicial y final, se tiene, que la muestra de suelo alterada presenta una mayor

relacion de vacios que la muestra inalterada, esto se debe al rompimiento de ia estructura Intema del suelo.



32

3 DEFORMACION POR CAMBIO DE VOLUMEN

31 INTRODUCCION

Como ya se ha mencionado, parte importante en la realizacion de una obra de ingenleria, es el estudio del
comportamiento mecanico del terreno de apoyo, por medio de pruebas de campo y laboratorio; mediante este

estudlo se conoce |a relacion esfuerzo - deformacidn y su varacion con el tiempo.

Al colocar una sobrecarga AP sobre el terreno de apoyo, |a respuesta de éste, se manifiesta directamente a

través de una deformacion, generada por el camblo del estado de esfuerzos que experimenta.

La deformacién que experimenta al terreno de apoyo, como es natural, corresponde a diferentes tipos, que se
generan al transcurrir el tiempo; asi en ia literatura tradicional se menciona la llamada consolidacién primaria
que es debida fundamentaimente a un cambio de volumen; aparece también la consolidacién secundaria que

adquiere impoitancia al transcurrir un clerto tiempo.

En el caso de la consolidacién primaria, como ya se comentd, es el cambio de volumen su caracteristica
principal, éste se genera en los huecos o vacios que forman las particulas sdlidas dei terreno de apoyo; se
acepla la hipbtesis que las particulas sélidas son indeformables, aun cuando se han realizado investigaciones

sobre la no total validez de esta hipbtesis (ref. 12') .

La presencia de! agua en los huecos es el eiemento que hace aparecer con énfasis el factor tiempo, ello se
pone de manifiesto con nitidez cuando fos huecos estdn totaimente llenos de agua, es decir, el terreno de
apoyo es un suelo saturado, Al someter a este tipo de suelo a una sobrecarga ésto, como ya se comento,
genera Ja deformacién en é1, pero para que se produzca, es necesano que ei agua de los huecos fluya, es
decir, que adquiera velocidad y este hecho requiere tiempo; esto es, la deformacion se produce con el tiempo.

En e! primer Instante, cuando se coloca la sobrecarga, es el agua quien la sopona, ai fiuir ésla disminuye su
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esfuerzo de presion y la transflere a los sélidos; este fendmeno se ha estudiado generando una teoria, para el
caso de que el fiujo del agua va en direccidn vertical y no existe més que deformacién en esa direccion, a esta

teoria se le denomina de consolidacién unidimensional.

La teoria ciésica de consolidacion unidimencional se debe al creador de I8 mecénica de suelos modema, Kart
Terzaghi. Este Investigador considerd que el fendmeno de consolidacion unidimensional se podria reproduci

con un modelo reolégico y en el laboratorio en e aparato denominado odémetro o consolidémetro.

3.2 TEORIA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

Como predmbulo al estudio del fendmeno de consalidacidn unidimencional, se describe el modelo mecénico
propuesto por Kanl Terzaghl, para simular el comportamiento mecénico de una formacién naturs! al aplicarte

una sobrecarga.

Terzagh! observd que al colocar una sobrecarga (AP ) en un terreno de apoyo saturado constituido por sdikdos
y liquidos, éste experimenta una deformacion que se ve fisicamente representada por un hundimiento el cual

se presenta ai transcumir clerto tiempo t. Este fendmeno es representado en el modelo ya mencionado,

El modelo mecénico consiste, como se muestra en |a figura 3.1, de un cilindro con érea transversal ( A ),
provisto de un émboio que supone no experimenta friccidn en su contacio con la pared interior del cilindro, y
estd provisto de un orificio; en el interior del cilindro se tlene un resorte con su eje coincidiendo con el eje
longitudinal del cilindro de manera que por una parte esta unido al fondo del mismo y por la otra a ia parte
Inferior dei émbolo; el cllindro se encuentra totaimente lieno de un fluido Incomprensible. EI resorte representa
a las particuias sélidas del suelo y el fluido simula ai agua de} mismo. Por otra parte se considera que el peso

del émbolo es despreciable respecto a ja magnitud de la sobrecarga.



AP

FIG. 31 MODELO REOLOGICO DE TERZAGHI




35

Al apiicar una sobrecarga (A P ) uniformemente repartida sobre el émbolo, ésta evidentemente seré cargada
por el agua y el resoite; pero, si se mantiene e! orificio de! émbolo cerrado resulta que el resorte no puede
deformarse, pues para que ello ocurra se necesite que el émbolo baje y a su vez esto se sucita cuando el agua
sale por el orificio, pero como este se encuentra cerrado, el ague no sale, el émbolo no baja y el resorte no
puede deformarse y por lo tanto no experimenta reaccién en sus esfuerzos; es decir, no contribuye & soportar
AP ; on esta condicién la sobrecarga estaré soportada totalmente por el fluido. Pero sl se permite que et liquido
salga por el onificio, al transcurir clerto tiempo t existird una transferencia gradual de carga de! fluido al resorte;

este comportamiento se representa en la siguiente tabla.

=

Tismpo Carga que toma Elrol que toma | Cerga que toms Hundimiantos
¢l suslo AP el sélido AP ol agua U AH
t=0 AP 0 % 0
o<t<tf &P apt Ut aHt
t=tt AP AP 0 AHT
donde :

AHt - Hundimiento en el tiempo t

AH - Hundimiento total

Ut -~ esfueszo en el agua en el tiempo t

APt - esfuerzo en los solidos en ef tiempo t

Es evidente que en todo tiempo

AP= AP+ U (3.1)

Al esfuerzo en el agua U se te acostumbra denominar presian de poro o presion neutra, mientras APt es el
esfuerzo efectivo, es decir, aproximadamente es igual a la presion entre los sélidos del suelo; ambas presiones
son funcién del tiempo. En el caso del modelo se supone que es analogo que ocurre en el suelo saturado, en

un punto de éste, situado a una cierta profundidad Z medida a partir dei nivel de la superficie en que se coloca
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ia sobrecarga AP. En estas condiciones tanto U como &F son funcién de ta profundidad Z y del tiempo t.
Respuesta a este (Himo se supone que U empieza a medirse a partir del momento en que se coloca la
sobrecarga AP. Estoes :

U=f(zt) (32)

y de la expresion 3.1

AP=AP-U = AP-f(2,1) (33)

Esta ecuacion express 8l fendmeno de la consolidacion unidimencional, con flujo de agua vertical. Tal

condlicién se puade resumir en tres estados .
1.- Aplicacion de carga

2.- Flujo de agua

3.- Cambio de volumen

En base a las observaciones anteriores y a hipélesis formuladas para simplificar el estado de ia formacion
natural y asi fograr sus objetivos de investigacién, Kart Terzaghi describié el fenémeno de consolidacién de
sueios y propuso una teoria para simulario.

Hipétesis formutadas

1.~ La deformacitn del suelo y la trayectoria del drenaje del agua son unidimensionales.

2- Elaguay las particulas sélidas del suelo son incomprensibles.
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3.- Un cambio en e] esfuerzo efectivo provoca un cambio en la relacion de vacios. El camblo en fa relaclén de

vaclés (deformacién volumétrica) se aproxima a un vaior finito, at fina! del proceso de consolidacion.
4.- Lamasa del suelo est4 saturada, es homogénea e isétropa con respecto a su deformabilidad.

5.- El agua expulsada comesponde a) agua libre o gravitacional que fluye de los poros de la estructura del

suelo; ta ley de Darcy se consklera vélida,
6.- El incremento de carga se aplica instantaneamente.

7.- Los coeficientes de permeabifidad y compresibilidad de! suelo permanecen constantes para un incremeno

de presitn detenminado.

8 - La presion se aplica en la superficie exterior dei medio que se considera horizontai a lo targo de un plano y
se extiende al infinito en ese plano. Al inicio, el exceso de presién hidrostAtica es uniforme en toda la formacion

naturat.

Se considera un elemento diferencial del terreno de apoyo como el mostrado en ta fig. 3.2, para el estudio del

fenémeno de consolidacion unidimensional.

La consolidacion es esencialmente una deformacién que se produce al generarse un flujo no establecido de
agua del elemento diferenclal dei temeno de apoyo , en estas condiciones se cumpie que la diferencia entre la
cantidad de agua que‘sale por la superior del elemento y la que entra por la cara paralela que limita al
elemento, en un tlempo dt , debe ser iguai ai cambio de volimen del elemento diferencial en ei mismo tiempo.

E! fiujo de agua que se establece depende de los gradientes hidrauiicos actuantes en ambas caras. La

expresion que representa este proceso es
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Adv=-(k/¥wW) (d%u/d®z) dzdl (34)

Donde, el signo negativo indica que el gradiente hidréullco produce un flujo hacla ariba, mientras que "2*

aumenta en direcci6n hacia abajo.

Ahora tomando en cuenta la liga que existe entre el cambio de relacién de vacios y 6l cambio de volumen del
elemento sujeto a consolidacién unidimensional, se observa que la ecuacién que describe 1a mlnclén. existente

es !

AW=-(av/1+e)(Qu/dt) dtdz (35)

El cambio de volumen del elemento es igual a la diferencia entre el agua que enira y la que sale del mismo;

eslo se representa igualando tas ecuactones (3.4 ) y ( 3.5 ), porlo tanto

-(k/¥w)(Qu/d22z)dzdt =-(av/t+e)(du/dt)dtdz (38)

Reduciendo {a expresién, se liega a la ecuacion diferenciai que gobiema el proceso de consolidacion, que es :

Cv (Q2u/d?z) =(dul/dt) (3.7)

donde

U - presion en el agua

t - tiempo

z - profundidad

Cv - coeficiente de consolidacién = (k /mvEw)
k -- coeficiente de permeabilidad

¥w - peso volumétrico del agua
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mv - coeficiente de compresibllidad volumétrica =(av/1+e)

av - coeficiente de compresibilidad = (de/dp )
Como se observa, el proposito de fa teoria de consolidacién es encontrar las condiciones de esfuerzo - cambio
de volumen en cualquier punto del medlo, en un tiempo determinado, durante el cual el terreno se encuentra

sometido @ una sobrecarga sostenida con el tiempo.

Ls solucién de la ecuacion diferencial dabe cumplir las condiciones de frontera del problema, considerando el

estrato mostrado en la fig 3.3 ; estas condicionas son las sigulentes.

para t=0 0<Z<2H U= Ap

0 Z=o y 2=2H U=0

La funcibn U se considera producto de dos funciones, una dependiente de ia funcién 2 y la otra del tiempo t.

U= 2(z) T(1) (38)

Esta expresion se sustituye en la expresién (3.7), realizando notaciones y simpiificaciones , se llega a dos

ecuaciones diferenciales lineales, homogéneas, con derivadas totales; que son:

2" (z) -AZ(z2)=0 (3.9)

™(t) -ACvT (1)=0 (3.10)

La solucion de éstas ecuaciones, se obtiene por medio del procedimiento de la ecuacion auxiliar, tenlendose

como resulado las sigulentes expresiones:
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Z(2)=2c sen(nW/2H)z (3.41)
T (1) = 5 exp~{F NN’ Cv 1) (3.42)
para n=1,2, 3,4, .......

Teniendose asi la solucién de la expresién ( 3. 7 ) , que satisface las condiciones de frontera impuestas

ademas presentando la forma de la ecuacion ( 3.8 ) , se tiene por o tanto:
U=2Z(2)T (1) =20 sen (nl/ 2H) z ( cpexp™ Fieh (3.43)

Para satisfacer la condlcién inicial a que se ha sujeto la solucién del problema, es necesario considerar una

suma infinita de funciones det tipo ( 3.13 ) , leniendose asi :

UsL ansen (Al 2H) 2 ( exp"ﬁﬁ‘) (3.14)

Esta serie se resuelve por medio de ias series de Fourier, quedando 1a solucién buscada:

U=Ap}:[4/(2n+ 1)M)sen((2n+1)W/2H] 2 !xp‘% (3.15)

Una parte iImportante de que estd compuesta ia ecuacion, es el factor iempo. Esta expresion da un nimera
adimenclonal que esta en funcién de (as constantes fisicas del elemento suelo-agua, que determinan el

proceso de consalidacion. Con este factor se hace referir el asentamiento con respecto al iempo.

Tv=(Cvi/H) = (k(1+e)/¥wav) (1/H) (3.46)



43

Oftro elemento de Impontancie es el grado de consolidacion a una profundidad Z en el tlempo 1 ; ésta
expresi6n es fa relacion entre la consolidacién que ha tenido jugar a la profundidad Z y la consolidacién total
que ha de producirse bajo el incremento de carga impuesto.
Definiendo ef grado de consolidacién U como el porcentaje de esfuerzo que ha sido tomado por los sélidos del
medio, respecto al esfuerzo total, en ia ref. 5 se demuestra que el grado de consolidacién, queda expresado de
{a sigulente forma:

]
U@®)=100{1-(1/Ap ZH)j‘. udz) (3.17)

donde u esta dada por la expresion (3.15) .

Sustituyendo la expresion (3.16) en al (3.15) y el resultado de esta operacion en la funcion ( 3.17), se tiene :

U(%)=1oo[1;'\§(a/(2no1)'mexp'““im"'| (3.18)
expresandose esta funcién -
U=F (Tv) (3.18')

Por medio de la expresién ( 3.18 ), dando diferentes valores para Tv, se obtiene los comespondientes a U(%),

esla relacion se muestra en la tabla 3.1 , por medio de estos valores delerminan las curvas tedricas de

consolidacion.



TABLA 3.1

RELACION TEORICA U (%) - T

T

0.008
0.018
0.031
0.048
0.0Nn
0.096
0.126
0.169
0.197
0.238
0.287
0.342
0.406
0.477
0.565
0.684
0.848
1.127
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3.3  TEORIAS DE CONSOLIDACION

De acuerdo a feorias elaboradas por investigadores de la mecénica de suelos, el estudio del fendmeno de la
consolidacion se desarrolia apartir de dos enfoques, éstos conforme a los estudios realizados por Scolt y

Murayama, son el micrométrico 0 estructurai y el macrométrico o fenomenolégico.

3.3.1 MICROMETRICO

Con este enfoque, tes teorias desarrolladas del compontamiento meotnlco del terreno de apoyo paren del
estudio de la composicion estruciural, es decir, se observa el comportamiento de las paiticulas sélidas de fa
formaci6n natural, bejo la aplicacién de sobrecargas en un liempo determinado.

El enfoque micrométrico es utilizado por los investigadores, bdsicamente de dos formnas:

a) Como un medio para la formulacion de teorias que expliquen el comportamiento general del terreno de

apoyo bajo carga, en un Intervato de tiempo determinado.

b) Como un medio para e! andiisis de la estructura del terreno de apoyo y sus deformaciones, bajo el cambio

de esfuerzos producido por acciones extemas.

A continuacién se mencionan aigunos aspectos importanles que proporcionan un panorama general de la
deformacién, apartir de un enfoque micrométrico. Estos comentarios fueron tomados de la sesion nimero uno
dsl Congreso intemacional de Mecénica de Suelos, celsbrado en México en 1969; el tema tratado en esta
sesion fue “Caracteristicas Esfuerzo-Deformacion y Resistencia, Inciuyendo los Efectos dei Tiempo",

presentado por R.F. Scott.

Al colocar una sobrecarya en |a formacion natural se produce una deformacion instantanea y otra al transcurrir

el tiempo, al presentarse esta titima, e! terreno de apoyo puede comportarse en tres formas; en una de elias !a
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formacién natural al deformarse y depués de un determinado tiempo aumenta su resistencla al esfuerzo
cortante; en la segunda, la resistencia se mantiene constante al trancurmir el tiempo y generarse la deformacién
del terveno de apoyo; y el tercer comportamiento comprende a aquel en que al ocurrir con el tiempo la
deformacion en el terreno sujeto a la sobrecarga, éste experimenta una disminucién en su resistencla al corte.
Con base en el conocimiento de estos tres comportamientos Mitchell propone una clasificacion dei tereno de

apoyo.

Otro enfoque importante es el desarroliado por Murayama, que uliliza métodos esladisticos que se basan en la
distribucién probabilistica de particulas, por medio de ésto, Murayame argumenta que, cuando un namero de
particulas en movimiento excede del 50% del total de un terreno de apoyo en el cual se aplica una sobrecarga,

el ameglo estruciural de Ias particulas se rompe y por lo tanto se presenta |a falla.

€l tema abordado por Uyalov y Meschyan es la relacion deformacion-resistencia a largo plazo, es decir al
transcumir cierto tiempo; en esle estudio se tiene una Sobrecarga variable con el tiempo , al igual que las
carateristicas de |a arcilla 5¢ toman como vanables. Su investigacién se divide en dos fases; en una de ellas,
se recurme a pruebas de compresién unidimensional y cortante directo, ademés de ulllizar teorias de
deformacién de suelos. En el segundo tipo se recurre & la aplicacién de tres diferentes ecuaciones de
resistencia a largo plazo para los suelos examinados, ademAs de realizar una comparacién entre los resuttados

tedricos y los experimentales. las ecuaclones empleadas se describen en la ref. 13 .

3.3.2 MACROMETRICO

El comportamiento mecénico del sueio se desciibe a partir de la observaclén fenomenolégica; es decir se
omite el observar y conocer lo que sucede en la estructura de 1a formacién natural, As! ésta se presenta como
un medio continuo, homogéneo e isétropo, con una clerta y conockda relacion esfuerzo-deformacion que puede
coresponder a elastica, elasto-plastica, viscoeldstica, elc.. Este es el enfoque que regularmente se ha utilizado

para el estudio del comportamiento mecanico del terreno de apoyo.
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Este comportamiento se estudia mediants pruebas realizadas en laboratorio y/o en el campo; se investigan asl
fos factores que influyen en la deformacién del terreno de apoyo. Aigunos comentarios al respecto se hacen a

continuacion.

Por medio de pruebas realizadas en arenas, sometiendo éstas a esfuerzos constantes debido a ia presencia de
una sobrecarga; @i observar los resultados del cambio de volumen durante y después de aplicarles la
sobrecarga, Shoby concluy6, que la deformacién en los terrenos de apoyo se divide en : deformacitn elistica,
que es reversible, esto significa a! liberar al material de los esfuerzos a que fue sometida recupera su volumen

y forma Iniclales; y an deformacién inelstica, la cual es lireversible.

Lorenz y Hemz sefialan ias diferencias en el comportamiento mecdnico de suelos gruesos; indican que los
diferentes comportamientos observados son debido fundamentaimente a tos cambios de compacidad del
material, fo cual han medido con et auxitio de fos rayos X . Esta observaci6n es reafirnada por Lee y Dunlop,
quienas por medio de ia realizacién de pruebas de compresidn triaxial con presiones restiingidas en muestras
de suelos gruesos con diferente capacidad; Indican que antes de presentarse la fatla en 1a muestra que tiene
una elevada compacidad, ésta presenta una deformacidn minima, compareda con la que se genera en el caso
de una muestra con compacidad baja; ademas sefialan que las particulas en contacto dentro de un material
granutar muy compacto, contribuyen a la resistencia de éste, probado bajo sobrecargas efevadas aplicadas en

un iapso de tiempo muy corlo 0 en sobrecargas elevadas transitorias.

Otres investigaciones realizadas por Simons Jam, proparclonan, por medio de pruebas de laboratorio las
posibles deformaciones que se presenten en el terreno de apoyo ante la sobrecarga impuesta por una obra de
Ingenieria. Las pruebas desarroliadas fueron realizadas en aparatos triaxiales y de consofidacién utilizando
muestras inatteradas, con ello se trata de mantener las condiciones de esfuerzos que la muestra tiene en su
ubicacién en la formacién natural; considerando ésla como un material isotrapico, con los resuitados obtenidos

es posible caicular los asentamientos futuros de éste. Otro punto impodante que arrojaron las pruebas
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realizadas, fue el determinar que la compresibilidad volumétrica esencialmente esta en funcién de los

esfuerzos normales y verticales, es decir segun el eje longitudinal de la muestra.
3.4 PRUEBA DE LABORATORIO

En capftulos anteriores se ha puesto de manifiesto (a importancia de ias pruebas de laboratorio y de campo,
para el estudlo del corportamiento mecanico del temeno de apoyo, que se expresa en la relacion esfuerzo-

deformacion-tiempo; dicha relaclén determina los asentarvientos producido$ por una obra de Ingenieria.

En las pruebas realizadas en laboratorio, uno de los objetivos es el conservar las caracteristicas indice y
mecénicas de la muestra, tal y como se encuentra en la formacién natural, de a que formaba parte.Para el
estudio de la consolidacion unidimensional, Karl Terzaghi ideo el aparato denominado odémetro o

consolidérmelro, por medio de éste se lieva a cabo la prueba de consolidacion.

El objeto de la prueba de consolidacion unidimensional, es el determinar la relacién entre la presion vertical, e
cambio de volumen y el tierpo. Este ensaye consiste en comprimir verticalmente 1a muestra saturada, ia

sobrecarga se aplica siguiendo un orden establecido de anternano.

Para cada incremento de carga, el espécimen sufre un primer cambio de volumen y adicionalmente se
presentaré otra deformacion debida a un fendmeno secundario, que en las arciilas se denomina retraso pléstico
y en {as arenas retraso friccional.

El fenémeno de consolidacién ocurre debido al flujo de agua hacla el exterior de la muestra. Con los datos

oltenidos, se traza las curvas de compresibliidad y consolidacion.

Conjuntamente con las curvas trazadas, la prueba de consolidacion proporciona ios coeficientes que a

continuacion se indican.
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1.- Coeficiente de compresibilidad "av" , representa la relacion deformacion - esfuerzo, sin lomar en cuenta el
tiempo; geometricamente es Ia pendlente de la curva relacién de vacios- presiones. Su expresion es :

av=-de/dp = (es-&1)/(ptipt) cm'/kg

2. Cosficiente de consolidacion "Cv", 5 una relacion lebrica establecida para simplificar la ecuacion
diferencia! de! proceso de consolidacidn y cuya expresion es:
Cve 0.107 H* /150

donde :
H - es Ia longitud vertical de!l espécimen

150 - tiempo en segundos, corespondientes al 50 % de consolidacién primaria para e! incremento de carga
considerado.

3.- Coeficiente calculado de permeabilidad Km que es igual a :
Km= avCv¥w /(1+em) 1000 cm /seg

donde :

em - relacién media de vacios

¥m - peso volumétrico del agua gricm3
av - coeficiente de compresibilidad

Cv - coeficiente de consolidacion

4.- La relaclon de consolidaclon primaria r que expresa la relacién enlre la deformacién debida a la

consolidacién primaria y {a deformacion tota! que sufrié el espécimen en cada Incremento de carga.

1= ds -d100 / do- df



donde :

ds - deformacién en el 0 % de consolidacién primaria

d100 - deformacidn en el 100 % de consolidacién primaria

do - deformacion inicial del espécimen ( lectura inicial dei micrémetro )

df - deformacién final del espécimen ( Deformacién a las 24 hrs. de iniclada la prueba ).

341 EQUIPO

€1 equipo utilizado consta de : un consolidémetro compuesto por un aniilo dé acero inoxidable, con un drea de
50 cm? y attura de 20 mm; dos piedras porosas, éstas deben ser més permeables que la muesira, para permitir
el libre drenaje del agua, las dimensiones de las pledras deben ajustarse al diémetro interior del anilio anles
mencionado, con una holgura de 0.25 mm, ademis deben tener forma cdnica para que no se apoyen en el
anilio durante 1a prueba. E resto del equipo es un micrdmetro de 0.001 cm de aproximacién, cazuela con base
rigida y equipo adicional para fabrar que consta de un tomo de labrado, cortador, aroo de alambre y enrasador.

MECANISMO DE TRANSMISION DE CARGA

El sistema de carga se muestra en la fig. 3.4 " La carga Se aplica por medio de pesas colocadas en una
ménsula que cuelga del extremo de la viga de carga. La carga se transmile ai marco por medio de un cable
apoyado en una rétula fija, ligada ai pedestal de! aparato. La viga de carga puede girar alrededor de fa rétula.

La relacién que existe enire el brazo de palanca de la ménsula de carga y del radio, es det orden de 10,

El’'peso de a viga y la ménsula de carga se balancean con el contrapeso A ( fig. 3.4 ). El peso de! marco de

carga se balancea, a su vez con €l contrapeso B.

Para poder consliderar listo el aparalo, es necesario obtener una curva de calibracién; es decir, una curva que

dé las deformaclones propias, sin muestra. Estas deformaciones deberan restarse de las obtenidas en una
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prueba que ya contenga ia muestra, esto es con el fin de liegar a las deformaciones de dicha muestra. La
callbraci6n se realiza para determinar la compresibilidad del equipo, fundamentaimente de {as piedras porosas,

el espécimen se sustituye por una placa rigida, aplicando carga y observando las deformaciones resultantes.

VARIOS

Placas de vidrio, balanza con presicion 0.01 gr., cronémetro, agua, capsulas, homo, balin, piezémetro

calibrado.

342 PROCEDIMIENTO

PREPARACION DE LA MUESTRA

El labrado y preparacion de la muestra difiere en algunos puntos del procedimiento a seguir, de acuerdo al tipo

de muestra que se fenga.

Por ejemplo, en muestras alleradas o remodeiadas, para introducir ésta en el anillo, se compacta la riuestra en
tres capas utilizando una prensa o plsén. En tanto que en muestras inalteradas, se utiliza una plataforma
giratoria donde se coloca el trozo de material, con el anilio presentadolo encima de la muestra; ésta se va
labrando con ayuda de espétula y cuchilla, se gira la base y al mismo tiempo se forza ligeramente el anillo pare
que penetre en la muestra.Cuando se ha logrado que el material Hiene completamente el anifio, se corta ia
parte interior de la muestra, utilizando el cortador de alambre. Se enrasan ias caras de la probeta, conando e
materia! sobrante con el alambre acerado montado en un arco. Ei método utiiizado en el labrado de la muestra

inalterada es conocido como ei dei tomo, El procedimiento para las muestras alteradas se describe en la ref. 2,
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PIEDRAS POROSAS

Antes de colacar as pledras porosas en et dispositive de prueba, se determina el coeficiente de permeabilidad
de éstas, dicha aclividad debe repetirse al finalizar ta prugba. Entre las piedras y la muestra se colocan los

discos da papel filttro, tanto las pledras como el papet deben estar saturados.

Una vez coloca la cazuela de consolidacion, con el espécimen dentro det aniilo, en el marco de carga se ajusta

el extensémetro y se inicia fa prueba.

SATURACION

La muestra del sueto se satura procurando no mezciere aire evitando asi el que se formen burbujas. Se
tomardn lecturas de tiempo y utitizando el micrémetro se conocerén los movimientos verticales de la muesira;
el nimero de eilas deberd ser el suficiente para definir la curva tiempo-deformacién que se acostumbra
denominar curva de consolidacién. Debikio a la saturacién de ia muestra, el matertal tiende a expandirse, pars

evitar esto, se coloca una carga minima.

CARGA

L.a magnitud de los incrementos de carga son fijados previamente, para cada Uno de estos se tomarén datos de
tiempo y deformacién, por medlo de estas iecturas se construlrd la grafica de consolidacion, ademds se
obtendran datos de la deformacion volumétrica y esfuerzos efectivos, con los cuales se graficaré la curva de

compresibitidad.

Tenlendo et esfuerzo critico, la magnitud de fos incrementos de carga aplicados iran aumentando

paulatinamente, hasta que el Gitimo de ¢stos sea igual al esfuerzo efectivo aplicado hasta ese momento.



DESCARGA

Finalizeda I elapa de carga, se realiza la descarga del espécimen con decrementos iguales a los incrementos
aplicados, pero en orden inverso, es decir, la carga méxima apiicada se reduce a la mitad y asi sucesivamente
hasta oblener una carga nula sobre la muestra. Para que ésla presente su mecuperacion eldstica, los

decrementos se mantendrén durante un minuto.

Terminada ia piueba, se obtienen e! peso volumétrico, contenido de agua y densidad de sblidos de las
muestras de suelo ensayada; por medio de los datos determinados se calcula {a relacién de vacios y el grado

de saturacién,

Con los datos de! material, los registros de carga y los céicuios mencionados anteriormente se construyen 1as

curvas de consolidacién y compresibilidad.

343 POSIBLES ORIGENES DE ERROR

DEBIDO A LA MUESTRA

-- Durante |a preparacién de espécimen, este puede sufrir alteracion de su estructura oniginal.

-- Las muestras tomadas para determinar ia densidad de solidos y el contenido de agua natural, pueden no ser
representativas del espécimen de prueba.

-- Ei volumen del espécimen de prueba no liena el aniilo de consolidacion.

-- La orientacion del espécimen no es la de su estado natural.

-- Perdida de su contenido de agua, Si no se prepara en un cuarto humedo, el espécimen de prueba,
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DEBIDO AL PROCEDIMIENTO

-- Impacios al aplicar las cargas.

-~ Variacion de la temperatura a lo largo de toda la prueba.
- Lectura det tiempo y micrémetro Inadecuadas.

-- Relacion de incrementos de carga - esfuerzo inadecuado.

- Excentricidad de las carges actuantes sobre la muestra,

A continuacién se presentan, {os resultados de una prueba de consolidacién aplicade a muesiras Inalteradas,

en ésta se aprecia la construccion de las graficas de consolidecién y compresibilided.
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36 PRESA TAMESI

El estudio geotécnico sobre |a presa Tamesi pone énfasis en la determinacién de las deformaciones de la
formacion natural que sirve de apoyo a la corting, con respecto & sus magnitudes, sus distribuciones y asi
como a Su variacién con el iempo. Obviamente el andiisis de los resulados obtenidos constituyen una pane

esencial del estudio.

3.5.1 DESCRIPCION DEL PROYECTO

El proysoto Tamesi se localiza en el Estado de Tamaulipas en la cusnca del rio Pénuco.

La cortina comespondiente al proyecto esth constituida por tierra, con una ature mixima de © m; su longitud es
de 7.8 Km, los taludes disefiados tanto aguas arriba, como aguas abajo, son de 2 : 1 con bermas de 4 m pare
conciuir con talud 8 ; 1 hasta el terreno de apoyo ( fig. 3.5 ).La capacidad de aimacenamiemto de la presa es de
dos millones de metros clbicos de agua; con esto se pretende regular 1as avenidas del rio Tamesi, dar riego y

obtener agua para consumo humano.

Las obras complementarias que sirven para cumplir las actividades proyectadas, estén compuestas por un
vertedor que estd formadoe por 50 compuertas de 10 m. de ancho por 8 m. de altura, con capacidad de
descarga de 12,000 m3/seg; el canal de descarga proyectado tiene una longitud de 7 Km y un ancho de 500 m;
éste desembocaré en el maer.
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352 ESTUDIO DEL TERRENO DE APOYO

EXPLORACION DE CAMPO : Por medio de sondeos y pruebas de campo realizades en |a formacién naturel
que consiiuye el apoyo de ia obra de ingenieria, se determinaron las propiedades indice y mecénicas de éxte

terreno.

Los sondeos commespondientes a ia exploracién de campo fueron realizados por medio del método del Tubo-
Shelby y de pozo a cielo abierto; Ias muestrs obtenidas fueron Hevadas ai taboratorio para su ensaye. Como
complemento al estudio, se realizaron pruebas de campo, mediante el penetrdmetro conico estitico,
penetrdmetro esténdar y valeia; ¢! procedimiento y caracteristicas de los sondeos y prusbas de campo
realizadas, se describen en el tema nimero uno.

ESTRATIGRAFIA : Mediante los sondeos realizados se detenmino el perfil estratigrdfico del tereno de apoyo
localizado a un costedo del eje de ia cortine ( fig. 3.8 ); este presenta (3 llamada costra superficial con
espesores de 4 a 5 metros, interumpidos por un lente de arena fina con espesor promadio de 1 m. ,
prosiguiendo enseguide tos suelos blandos hasta una profundidad de 28 a 35 m, a partir de esle estrato se
tienen arcillas con timos y arenas arcillosas que aparentemente constituyen la cubierta intempenizada de os

areniscos, margas y lutitas ( montafiez et al 1870 ), que forman la base de los depésitos de suelo.

PRUEBAS DE LABORATORIO : Las piuebas realizadas a ias muestras obtenidas de ia formacién natural
mediante los sondeos ya mencionados, se realizaron con el objelo de obtener la dlasificacion y caracteristicas

indice y mecénicas del terreno de apoyo.

Por medio de ta obtencion de! limite liquido, limite plastico e indice plastico, se clasifico a la formacién natural

como una arcllia de alia plasticidad y recurriendo a pruebas de esfuerzo cortante, por medio del ensayo de
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compresidn simple, se determiné la resistencia, Los resutados obtenidos Indican que los materiales ensayados

presentandn una cohesién de 2.8 Kg/cm? y un médulo de elasticidad de 0.39 Kg/icm®.

ANALIS|IS DE RESULTADOS : Los datos obtenidos mediante los sondeos y pruebas realizedas * insitu " y en el
{aboretorio, se determinaron las caracteristicas de deformabilidad del terreno de apoyo. Tomando encuenta las
caracleristicas de deformabliidad de! terreno de apoyo, se tiene que bajo 1as cargas & que va a ser sometido
éate, se presentaran asemamientos diferenciaies a io largo de Ia codina, en periodos de tiempo variabies.

El comportamiento mecénico del tereno de apoyo, se debe a que el material que se tiene,presenta una baje

resistencia al esfuerzo cortante y una gran deformabilided.

3.5.3 TERRAPLENES DE PRUEBA

Teniéndose las caracteristicas del material que constituye el terreno de apoyo, que Indican como ya se
anoté,una gran deformabilidad en el estrato arcilloso, ademés tomando en consideracién la magnitud del
proyecto de deckio la construccion de tervaplenes de prueba,.cuya observacién con el tiempo, permite conocer
e Una aproximacién mayor que el laboratorio, el comportamienic mecénico dei temmeno de apoyo.

GEOMETRIA * Los temaplenes de prueba se construyeron a un costedo del eje fongitudinal de la presa, el
disefio de las dimenslones de éstos, es debido sl requenimiento de aicanzar una influencia de Ia carga
{mpuesta por la cortina hasta !a profundidad donde termina el estrato de suelos blandos.

Los terraplenes se construyeron con una altura de Sm al centro de 10s mismos, en cuanto a los taludes, uno de

los terraplanes de prueba fue construido con taludes 2:1, en tanto que la otra estructura presenta taludes 4:1.

INSTRUMENTACION : |.a necesidad de conocer los esfuerzos, las deformaciones,su relacién y su variacion
con el tiempo del terreno de apoyo, lievo a la colocacion de instrumentos medidores tal como se muestra en las

figuras 3.7 y 3.8 ; en los terraplenes se colocaron piezémetros a 3m, 8 m y 15 m de profundided de manera de
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conocer los esfuerzos en el agua correspondiente a los esiratos que constituyen el tereno de apoyo; ademds
se instalaron inclinémetros, localizados en ia corona de ambos taludes, de cada tarreplen fig. 3.7 y 3.8 . Por
madio de la instrumentacién mencionada, Se midieron los desplazamientos verticales y horizontales de los
terraplenes ya descritos, a lo largo de los cuatro afios y medio.

3.8.4. DESPLAZAMIENTOS VERTICALES Y HORIZONTALES

Por medio de la instalacion descrita snieriormente, se determinaron los asentamientos que se presentaron en
¢l tarreno natural, durante un periodo de tiempo de 4 aflos y medio, para esto se utilizaron testigos superficisies
y de cimentacién que funcionaron como puntos de control. Al cabo del tiempo establecido, en el tervapién con
taludes 4:1 se presenté un desplazamiento vertical de 0.05 m., en tanto que en el de taiudes 2:1 el hundimiento
fuéde 1.0m , figura 3.9 ,

Los despiazamientoa horizontales detectados por medio de los inclinbmetros, fusron para el terapién de
taludes 4.1 de 0.25 m, para ¢! taiud agua smiba y de 0.11 m pars el de aguas abajo, ambos alejandose del
tervapién; en el temapién de prusba con laludes 2:1, los desplazamientos horizonteies que se presentaron en
los 4 afios y medio son de 0.30 m en el taiud aguas amiba y 0.10 m en el taiud aguas abajo, fig. 3.10 . Los
valores anotados de ambos tervapienes, 5on los mAximos observados en los instrumentos instalados.

Con el objeto de conocer |a variaci6n en ei tiempo de ias propledades mecénicas dei tereno de apoyo, debido
al efecto de 1a sobrecarga, se obiuvieron ai cabo de 4 afios y medio de construidos los terrapienes, muestras
para su ensaye. En elias se lievaron a cabo cinco pruebas de consolidacion, fas curvas de compresibiiidad de

los ensayes, ssl como los esfuerzos tanto efectivos como criticos para cada bmeba, se describen

detalladamente en ia ref. 10 .
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4 DEFORMACION POR CONSOLIDACION SECUNDARIA

4.1 INTRODUCCION

En el capitulo anterior se estudlt la consolidacién primaria unidimensional, en base a fa teoria clésica de
Terzagh!; en ésta, se supone que la formacidn natural esté constituida por un material visco-eldstico, éste se

puede comprimir hasta un valor fijo que es calculado por medio de las ecuaciones estudiades,

En base a ésta teoria. se pueden obtener buenos resultados en el cdiculo de compresiones en funcion del
tiempo para |a primera stapa de consolidacién también llamada consolidacion primana. Sin embargo, ol
transcurmir cierto tiempo, (e consolidacion primaria genera un asememientc de determinada magnitud gue se
considera como {a méxima por ese fendmeno y para esa condicién se supone ocurre el 100 % de este tipo de
consolidacién; es en este punto donde ia curva real de consolidacién se separa de ia tebrica generandose la
Hlamada consolidacién secundaria y en donde se supone el comportamienio del suelo pasa de ser

fundamentalmente visco.eléstico a visco eléstico- plastico.

A patir de lo comentado anteriormente se puede afinmar que (8 consolidacién de los suelos blandos presenta

dos fases esenciales:

1.- Consolidacion primaria. Es el cambio de volumen su principal caracteristica, éste cambio se genera en los
huecos o vacios que forman las particulas sélidas del terreno de apoyo. Esta consolidacién se desamolia con el
tiempo y como ya se ha indicado puede aceptarse que |a teoria de consolidacién unidimensiona! de Terzaghi la

reproduce aceptablemente.
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2.- Consolidacion secundaria. Es la deformacion debida al reacomodo de 1as particulas sélidas que constituyen
la estructura Interna del terreno de apoyo; este fenémeno, es debido principalmente al resbalamiento de los

granos entre sl al buscar posiciones més estables.

Esta etapa, se lleva a cabo cuando la mayor parte de |a sobrecarga ha sido tranferida del fiuido a Ia estructura
del sueio; debido a esio, el flujo de agua es muy lento en los vacios existentes que forman las particulas

sélidas.

Al representar en ejes deformacion-liempo log, los datos obtenidos en la prueba de laboratorio de
consolidacidn unidimensional, se observa que la lamada consolidacién secundaria se representa por una linea

précticamente recta ( fig. 4.1).

La linea recta se origina a paitir de donde teriaina la parte curva correspondiente a ta iamada consolidacion
primaria, en un punto en donde existe un quiebre de ia gréfica, que se supone es debido a una falla intema de
ia estruciuna de la mussira de sueio, al generarse un esfuerzo cortapie que igusla o sobrepasa at esfuerzo
cortante resistents del suelo ( Raf. 15, 18 ).

4.2 TEORIA DE VISCOSIDAD INTERGRANULAR

Ei estudio de este fendmeno se realizaré en base al modelo planteado por ef Dr. Leonardo Zeevaert ( Ref.16 )

Las principaies hipdlesis por medio de las cuaies se establece la leoria de ia consolidacion secundaria, flamada

por Zeevaert comportamiento vicoso intergranular; son:

1 - Ei sueio estd compuesto por una estructura primaria y otra secundaria; la primaria estd formada por las

partfculas solidas més gruesas de !a estructura del suelo, éstas componen un esqueleto conlinuo; la estructura
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secundaria se constituye por medio de granos més finos, los cuales forman grumos o aglomeraciones de

minerales de arcllia entre ia estructura primeria fig. 4.2

2.- Los poros de ambas estructuras se encuentran saturados con agua, la cual se considera con diferente
viscosidad en cada una de éstas. La primera representa |2 compresion primaria y la segunda a la compresion
secundaria; en ésta se presentan fuerzas cortantes entre los granos de minerales de arcilia, debido & ia pelicule
de agua absorbida que rodaa los minerales de arcilia éste se considera un fenémeno con un comportamiento
viscoso intergranular,

De tos puntos anotados, se concluye que @i aplicarse una sobrecarga sobre el terreno de apoyo, se oniginaré
una deformacién volumétrica, en ésta, el cambio total de volumen ( Aev ) esta dedo por la suma de (a
deformacién debida @ Ia estructura primaria ( AEv1 ) mis ia debida a ia estructura secundana ( Aev2 )

teniendose sntonces:

AEv = AEvY + Asv2 (41)

Por io tanto se deterrnina que la consolidacién secundania se presenta simulténeamente con la primaris.

Para representar estas dos estructuras, en un andlisis del fendmeno fisico que se presenta en ol suelb, se

utilizan dos modelos reologicos (fig. 4.3 ).

En el estudio de la compresion primaria, Ia estructura se representa por medio de el modelo de Kelvin.En tanto
que en el andlisis de 1a compresion secundaria, 1a estructura se representa por medio del modelo Z, que simula

el comportamiento viscoso intergranular del suelo. Este modelo es propuesto por Zeevaer.
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4.2.1. EFECTO DE LA CONSOLIDACION PRIMARIA

E1 modelo Kelvin, presenta dos elementos en paralelo, uno de estos es resistente y simula las particulas sélidas
del sueio; en tanto que el otro es un elemento de Newton, de fluidez lineal @, que representa la fluidez del
agua de poro. Por medio de! estudio de éste modelo, se determina la expresién que evalia la deformacion
volumétrica de fa estructura primaria, Para esto, se establecen las condiciones de equilibrio, de deformacion
volumétrica y de esfuerzo-defornacion volumélrica unitaria, entre los dos elementos del modelo; de éstos

estados se obtiene la ecuacion diferencial det fenémeno primario.
AEvi + (D1/c)) AEvi = D1 Ap (42)
donde :
Aev 1 - deformacion de fa estructura primaria
Ap - incremento de carga
@1 - fluidez lineal
<1 - factor de compresibilidad
integrando esta expresion se tiene:
AEvi=odap (1-explBit/ad) (43)
Considerando un gran nimero de unidades Keivin, ia ecuacién anterior se escribe de ia sigulente manera :

Acvi=hp( Locy ~FeBth) (44)

Ahora, tomando a Fecj=oc que representa ta compresibilidad, se tiene :
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A g vieocdp( 1-Yoo)c gL/ (45)

Realizando un anélisis comparativo entre ésta ecuacion y ia representada por la teoria de Terzaghi, ref. 5 .

A€ vizmv ap(1E2/M ¥ W (46.)

Se liene que son equivalentes estas dos expresiones, presentndose ias siguientes iguaidades

(&¢y/ok) = (2/M) (Dm) = (MCv/H®)
por lo tanto
o= my (Blat)y = (2Cv/H)

Del anélisis, se liene que fa deformacion volumétrica de la estructura primaria puede escribirse
AEvVi=mv ApF(Tv) (4.7)

donde :

mv = Atv/AQC : coeficiente de compresibifidad volumétrica
Ap : incremento de presion

F(Tv) :funci6n de Terzaghi

Tu = Cvt/H? : factor tiempo

Cv = K/mv¥w: coeficiente de consolidacion

k  coeficiente de permeabitidad

t - tiempo

BSTA TESIS N8 D
BE LA BIBLIOTECA
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H :longitud de drenaje

¥'w : peso volumétrico del agua

4.2.2. EFECTO DE LA CONSOLIDACION SECUNDARIA

€l modelo que representa este comportamienio, como ya se menciond anteriormente es |a " unidad z *, éste
representa dos elementos en paralelo, el primero de ellos es de fluidez no lineal que simula la compresién de
los grumos de minerales de arcilla bajo la accién de un esfuerzo coriante, el cual ha igualado o sobrepasado al
esfuerzo cortante resistente del suelo; en tanto que el otro elemento representa un amortiguador Newtoniano
de fluidez lineal @2, éste simula la accion del flujo de agua a través de los pequefios vacios que existen en la
estructura secundaria, es decir idealiza el retraso hidrodindmico que ocurre en la deformacién volumétrica de

esié estructura,

La deformacién volumétrica de la estructura secundaria se obtiene por medio del estudio del modelo " 2 "; para
determinar la expresion que valia este asentamiento, se establecen condiciones de equilibrio, de deformacian
volumétrica unitaria y de esfuerzo-deformacion volumétrica unitaria; de éstas funciones se obliene la ecuacién

diferencial de la " unidad Z ", que se escribe de la forma siguiente :

AEv2=(a/b+(a/@e)+t) Ap (48)

donde:

ayb - constantes del amortiguador no lineal de la unidad Z

@2 - fluidez lineal
t - tiempo
Ap - incremento de carga

integrando la expresion anterior ;
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Aev2=231aAplog[ 1+ (@2/a) @I B) (B ic)t] (4.9)

Considerando 2.31 a = mt, que es valor medio para el incremento sostenido de &P.

Se toman en cuenta ias relaciones Kelvin - Terzaghi,

(o¢x/a) = 231 (mv/mt) (@ jox) = 2(Cv/H)

y definiendose mt/ mv = 8 ; se determina la expresién que valiia ia deformacién volumétrica unitaria de ia

consolidacion secundaria, quedando igual a :

AEv2=milog[1+(462/8)(@2/2)Tv]Aap (4.10)
y considerando
(482/R)(B2/D) =} (4.11)

la ecuacidn (4.10) , se expresa de la forma siguiente

A£v2=mnog(1#} Tv) ap (4.12)

donde :
mt =C1/2HA - Coeficiente de compresibilidad volumétrica para consolidacién secundaria
& = mt/mv - Factor que mide fa magnitud relativa del fendmeno viscoso intergranular

5 = H? /TCv - Parametro adimensional que se determina de pruebas de laboratorio, este modifica el valor de

Tv, en el fendmeno intergranular

T - tiempo de relajamiento de 1a consolidacién secundaria.
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Ahora, sustituyendo las expresiones 4.7 y 4.12 en la ecuacidn 4.1, tenemos que, la deformacion volumétrica

unitaria, derivada de la consolidacién primaria y secundaria, se vaiia con la expresién siguiente :

Aev=mvap [F(v) + Blog(h}'rv) } (4.13)

Para observar la importancia de la consolidacion secundaria, Zeevaert presenta una famiifa de curvas, ref. 17,
las cuales fueron trazadas con la ecuacion 4.13, tomando un valor fijo de 8 y variando {a magnitud de’. SiB
6 iguala a cero, se tiene mt = 0, y el efecto secundario se anula y por lo tanto el trazo de la curva serh dado
por la funcién F (Tv),

De ia serie de curvas, se determina el valor tedrico limite de} = 5.0, éste vaior se obtiene cuando @2 = @1, de
este estado se deriva la forma de la curva limite de viscoskiad intergranular, ésta es una linea recta en escala
semilogaritmica, dicha linea inicia inmediatamente después del quiebre de la curva de consolidacion,

4.3 METODO PARA OBTENER PARAMETROS

Los parémetros del efeclo secundario de {a ecuacion 4.13, se determinan utllizando ésta funcion de 12 manera

siguiente,

8 =& vF(Tv)+Cllog (1+1/7) (4.14)
donde :

& = AE2H

&v=mvap2H

Ct = mtAp 2H
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La delerminacion de los parametros se realiza por medio de una serie de pasos y de Interacciones repetitivas,

esios cesan hasta que el valor de los pardmetros no cambien sustanciaimente.
Ei primer paso, es calcular el tiempo de relajamiento, con la expresion sigulente.
T = fexpb(t-ta) /1 - ex (4.15)
el parémetro inicial " 8 - se obliene por medio de ia funcién
a=231(&e. -§1)ICt (4.16)
Donde &', 18 son coordenadas de un punto B, el cual se locaiize iInmediatamente despuss del quiebre de la
curva de consolidacion, es decir en un punto de inflexién; en este lugar se puede suponer Tv = 2.0 y F( Tv )=1,
En tanto que &t y t1 son coordenadas de ot punto denominado F que se localiza ai final de la linea recta de Ia

curva de consolidacion.

El pardmetro Ct es ja pendiente de la lines recta de ia curva de consolidacion, tomando en cuenta la ley

logaritmica de dos puntos sobre éstn.*por lo tanto :

Ct=(d2-41/ log (2 /1)) (4.17)

Enseguida se calcula el valor de dv, con la funcién

dv= §a-Cliog(1+t8/T) (4.18)

Para calcular ei primer valorde Cv, se toma  &v/2 y se obtiene 150 de la curva de consolidacion, y este valor

se sustituye en Ia expresion sigulente :
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Cv= (0.2H?* / t50) (4.19)
Con este valor de Cv, se calcula 5

§=(wirey)

Por medio de estas magnitudes calculadas, se determina & 50
§50=%&v+Ctlog (1+028) (4.20)

Teniendo este valor, se encuentra un valor nuevo y mas real de t50 en la curva experimental de consolidacion
y con éste se calcula Cv. y enseouk!as . Por medio de éstos valores y utilizando la ecuacién (4.20 ) se
determinan nuevos valores de 50 y t50. Esta serie de interacciones se repiten hasta que Cv. y} no cambien

en su valor sustanciaimente,

Este procedimiento se ha utilizado con éxito para predecir el comportamiento dei suelo, tanto en taboratorio
como eh campo ( Ref. 17 ). Aunque el propio autor considera que el modelo puede ser perfeccionado si los
valores de @1 y @2 se toman variables con e! tiempo; pero, esto implicaria un grado de mayor dificultad en el

ajuste para |a obsesion de pardmetros,

Con el propésito de esclarecer el procedimiento de ajuste para determinar los parametros, se calcularan éstos,
a partir de una cuiva de consolidacion obtenida de ta prueba odomélrica unidimencional presentada en el

capitulo anterior. La curva que se utilizara corvesponde al incremento de carga ntimero 7.

E! primer paso es elegir el punto B, este se ubica en el maximo cambio de curvatura, y el punto F llamado final

se selecciona arbitrariamente en la parte (ltima de la curva de consoiidacitn; sus valores son:
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punto B a8

220.0 ym t8 = 130 min

punto F &F = 280.0 ym {F = 1400 min

enseguida se calcula Ct, considerando las lecturas comespondientes a la zona recta de la curva.

Ct=(235-226)/(log (300/200)) =58.78

este valor se sustituye en (a ecuacién 4,18

a=231(220-260) / 67.78 =-160

y de ecuacion 4.15

T =(exp*(1400-130) ) / (1-exp™} = 322.08 min

aplicando expresion 4.18

§v=220 - 56.78 log (1+ ( 130/32208)) = 21164 M

de la curva de consolidacion con 8v /2, se tiene 150 = 10, de donde se oblienen los valores:

Cv =0.2(0.80)*/(10)= 0.0198 cm?/min

} =(009)2/ (32209) (0.198) = 0.155

y con estos restitados se caicula d 50

b
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850 = 10582+ 56.76 log [ 1+ 0.2(0.155) | = 1068 W

Para obtener valores més exactosde Cv y 5 se vuelve a utilizar 1a ecuacién 4.18 y los pasos subsecuentes.

As|, después de vanas Heraciones, se llega a los resultados sigulentes :
Cv = 0.0188 cm?/min

&= 0.163
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& INVESTIGACIONES DESARROLLADAS EN CONEXION CON LA DEFORMACION EN SUELOS

€1 estudio de la deformacion de suelos, es un ampllo campo de investigacién para el ingenlero, debido a que
toda obra de ingenleria provoca una reaccién en el tereno de apoyo, y por lo general ésta es una disminucién

del volumen de la formacién natural.

Las investigaciones desarolladas enriquecen las teorias existenles, por medio de la ampllacién de su

contenido o aplicacion,

EFECTO DEL ENVEJECIMIENTO EN EL COMPORTAMIENTO DE DEFORMACION DE ARCILLAS
BLANDAS EN EXCAVACIONES PROFUNDAS.
N.SOM  (1994)

El tiempo es un efeclo importante en los trabgjos geotécnicos sublerréneos, debido a que el riesgo que se
presenta, estd en funcién de la velocidad con que se realicen las obras. Aunque en ocaslones se idealiza una
construccién rapida a ia condicion de no drenaje, pero esto es invalidado, al presentarse el envejecimiento del
terreno, que se manifiesta de dos formas :

a) El cambio instantdneo de esfuerzos, no se cumple tolaimente.

b) En excavaciones a largo tiempo se presenta el efecto secundario y de flujo plastico.

Eslos hechos dificuitan el calculo de la deformacion.
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Para describlr el efecto del tiempo en la realizacion de excavaclones, se presentan las condiciones

correspondientes a la construccidn del metro de Caicutta ( india ).

En ta fig. 5.1 se muestran los estratos del subsuelo, el perfil de excavacién y ias pantalias iaterales, que se
colocaron tomando en cuenta el bufamiento dei fondo de a excavacion. Para asegurar el buen funcionamiento

de las pantalias, se considera e! realizar una construccién rapida.

En la fig. 5.2 se presentan los resultados del andlisis tedrico de los asentamientos del terreno con respecto a la
simulacién de las diferentes etapas de excavacion y apuntalamiento del temeno; en este estudio se utilizd el -
analisis del elemento finito; empleando un modelo elasto-pidstico esfuerzo-deformacién y se considerd la

condicidn de no drenaje.

La importancia de ta consolidacltn y el flujo pidstico, se observd al hacer la comparacidn entre el asentamiento
tedrico pronosticado y el observado; se encomtré que ia reduccién dei volumen medido fue mayor que ei

caiculado.

La fig. 6.3 presenta ios efectos del tiempo en el asentamiento local de la avenida CR No. 181 que se localiza
dentro de ia zona circundante a ia obra. La excavacion se realizd en etapas; el tiempo programado total pare

estos trabajos fue de 285 dias; pero en realidad transcurrieron 635 dias debido a problemas laborates.

Los asentamientos que se han presentado en el periodo de suspension de los trabajos, varian de 172 mm a 93

mm.

Ena fig. 5.4 se presenta la curva tiempo contra ia relacion del asentamiento final con el asentamiento que se

presenta a un nivel de excavacion determinado.

Se observa que la relacion St / So aumenta con el tiempo, de 1.0 a 1.8, este Uitimo valor se tiene al transcurrir
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alrededor de 700 dias; después de ese tiempo * practicamente " la deformacion es despreciable.

Otra forma de observar los efectos de envejecimiento, es por medio de la velocidad de excavacion; en ia
fig. 5.5 se presenta la relacién se asentamiento méximo a la profundidad de corte contra la velocidad de

excavacion Se observa que el asentamiento se incrementa al disminuir ta velocidad de excavacion.

COMPORTAMIENTO ESFUERZO - DEFORMACION - TIEMPO EN SUELOS BLANDOS

R. LARSON (1987)

En Suecia, ia prueba de consolidacién se realiza utilizando una constante de rapidez de deformacion;, por
medio de éste método se obtiene una relacion continua entre el incremento de esfuerzo efectivo vertical y et
porciento de compresion experimentado con ese incremento; ademés se relaclona ei cambio de permeabilidad

con el porciento de compresion ( fig. 56a ).

Saifers ( 1875 ) establecid un mélodo para evaluar ia carga de preconsoiidacion; ésta se obtiene para
incrementos de carga a intervalos de 24 hrs, aplicados en la prueba ondinaria. Este mélodo correlaciona tas
cargas de preconsolidacién con un gran nimero de observaciones de campo, de este modo se liene un modeio

normalmente cargado semejante al comportamiento del suelo " in situ "

Ya obtenkds {a cargs de preconsolidacién, |a curva esfuerzo-deformacién es movida, de esie modo, la cuiva

pasa completamente por ef punto evatuado para la carga de preconsolidacion ( fig. 5.6b ).

Ei efecto del tiempo es un factor importante en el fenémeno de consolidacion, ya que afecta al desarrolio de ia
carga de preconsolidacion; otro aspecto que afecta a esta prueba, es el método de Incrementos de carga y la
forma de presentar ias curvas de compresibilidad. En la fig. 5.7 se muestran cuatro criterios para describir las

curvas de compresibilidad. Taylor presenta una familia de curvas dependientes de la duracion de 1a prueba,
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Crawford toma en cuenia la velocidad de deformacién, Suklje considera !a variacién de ta relacién de vacios

con el esfuerzo efectiva. Bjerrum asocla el efecto del tiempo para alcanzar la carga de preconsolidacion.

En estos métodos, '8 magnilud de! espaciamiento entre curvas es proporcional al coeficiente de consolidacion

secundaria.

El coeficiente de consolldacién secundaria, no es constante, su variacion esta en funcidn de la compresibilidad

del suelo y del método de carga y descarga.

En el proceso de carga, el coeficiente al principio es pequefo, conforme se aproxima a la carga de
preconsolidacion, el valor de ésta aumenta y al pasar este punto disminuye el valor de! coeficiente; al iniciarse
el praceso de descarga, e! valor de! coeficlente disminuye con velocidad y s! este procedimiento se realiza

répidamente el coeficiente se vuelve negativo.

Ya se conoce desde hace tiempo fa infiuencia de los diferentes factores comentados, pero shora es posible
cuantificarios, debido a contar con métodos y modelos numéricos, que se pueden realizar con ayuda de la

computacidn.

CONSOLIDAC!ON DE LIMOS PARCIALMENTE SATURADOS

T. AMIRSOLEYMANI ( 1684)

INTRODUCCION

El céicuio correcto de tos asentamienios en el terreno de apoyo constituido por un suelo parciaimente saturado
especialmente cuando este es un limo, se dificulta debido a la cuantificacidn del efecto combinado de! esfuerzo

vertical provocado en e! suelo por |a obra de Ingenieria de que se trate y al contenido de agua da la formacién
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natural. En limos parciaimente saturados la consolidacién es causada por el incremento en el contenido de
agua, mientras que en suelos arciliosos saturados ia consolidacion se genera al disminuir el contenido de agua,
por tal motivo es importante conocer las propledades fundamentaies de los limos, ya que éstas determinan el
mecanismo de deformacion volumétrica y consecuentemente se puede intentar una mejor cuantificacion de su

magnitud.

Los limos, en general estdn constituidos por particulas sélidas con tamafios que varian entre 0.01 mm a
0.10 mm ; entre ellos existen huecos grandes que se denominan macro-poros; la unién entre los sélidos, por un
lado, se debe a la presencia de agua y aire en los macro-poros, 10 que a su vez genera tension superficial en el
agua que se traduce en esfuerzo entre los sélidos; por otra parte, (a unién se debe a la presencia en el agua de
sustanclas quimicas (carbonato compuesto) ; ambas causas y su no variacién determinan una estructura que
se mantiene estable. Al generarse esfuerzos en el suelo parcialmente saturado, por ejemplo,debido a aiguna
obra de ingenieria, estos pueden vencer a los existentes en las particulas séiidas, o bien al aumentar el
contenido de agua del suelo , Ia tensién en elia disminuye, consecuentemente disminuye el esfuerzo entre los
sdiidos; ambas acclones puedsn ser causas de polenciales fallas de macro-poro, i0 que a su vez provoca la

consolidacion de este tipo de suelos.

ESTABILIDAD DE MACRO-POROS

Los principales pardmetros de los macro-poros son la distribucién de los tamaiios, su orientacién y forma: para
el anaiisis del efecto de este {itimo pardmetro puede considerarse que corresponde a un elipsoide , que varia

de una forma esférica hasta una grieta como condiciones iimites.

Denkhause, con Ia hipétesis de un comporiamiento mecanico eléstico de los limos , determina las expresiones

para obtener los esfuerzos tangenciales en los iimites de macro-poros elipticos.
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OY/01= [2U(1+Kk)-(1-K) (1+U?) cos2(8-@)+ (1-K) (1-U?) cos20) /
[(1+U%)-(1-U?) cos2@) (1)

donde :

G+ - esfuerzo tangencial

G\ - esfuerzo principal mayor

k - relacién de minimo a méximo esfuerzos principales

b - eje menor de los vaclos

a - ejemayor de los vacios

U=a/b - factorde forma

@ - Aangulo entre el eje mayor de los macro-poros y el esfuerzo principal mayor

8 - dngulo entre la linea perpendicular de la superficie y el eje menor de los vaclos

Conoclendo {a forma y la orientacion los macro-poros, por medio de |a expresién anterior, se puede determinar
los valores maximos y minimos de los esfuerzos tangenciales.
Y por medio de la ecuacidn siguiente, se puede obtener el esfuerzo resistente a la tensién alrededor de los

vaclos cercanos.

Gima= 153 (1-0.7458™ 1 D+A(1-5) (2)
donde .

D - en milimetros

A - factor de rigidez en kpa

S - grado de saturacion

La determinacidn de los esfuerzos resistentes de compresion, esta dada por la relacion siguiente:



101

G tmax)= (Crmin+G1)lanp + A(1+S)(17+47m) +G1 cos@ -Gtmix (1-m) (3)
donde ,

a1 - esfuerzos extemos

V] - friccién de fa particula

m = b/a - factor de forma

A - rigidez de! suelo

k - relacidn de esfuerzos principal minimo al principa! maximo
T tmax - esfuerzo tangencial maximo

S - grado de saturacidn

La falla del macro-poro puede ser originada en dos formas; fa primera, cuando k < 0.35 , entonces el modo
de tensién de falla predoming, y {a segunda manera es al tenerse k >> 0.35 el modo de falla por compresién

es el factor dominante.

DISTRIBUCION DE PROPIEDADES

Para la distribucidn de las propiedades fisicas, se introduce el concepto de mecanismo estadistico , donde se
consideran las propiedades fisicas o geométricas. EI método se basa en considerar cinco calegorias de
propledades fislcas o geométricas; en cada una de estas calegorias la distribucién de propiedades se divide en

grupos finltos.

La categoria primaria contiene la forma, tamafto y {a orientacidn de los macro-poros, tamafio de particulas
sdlidas y la rigidez de! suelo. La forma de macro-poros se divide en diez grupos finitos con ejes coros

decreciendo a razén de 0.1  parala relacidn de eje m=b/a de 1.0 a 0.1 . Eltamafo tamnbién se divide
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en 10 grupos finitos con valores arbitrarios de 0.01 mm a 0.18 mm conun intervalode 0.02 mm enla
variaclon de ejes largos, La orlentacion de los macro-poros es dividida en 7 grupos con una variacion en 1os
ejeslargos de @=0 a @=00 Tomando en cuenta la distribucién det tamafio de fa particula sdlida, los
suelos se dividen en 10 grupos. En tanto que en funcion de la rigidez del suelo (A ) este se divide en 5

grupos distribuidos entre 086A a 1472 |

La categoria secundaria de un suelo esta determinada en funcion de el macro-poro, la saturacién, la friccién
entre particulas sélidas, la relacién minima de vacios y la forma de la particula sélida. Para reducir el tiempo

de célculo se utiliza el valor medio de las categorias en cuestion.

MECANISMO DEL PORO FINITO

La derivacién matemitica para e! estudio del comportamlento mecénico de la estructura del sueio llega a ser
muy complicada, debido, a que {a condicidén generai de consoiidacién del suelo, debe ser analizada tomando
en cuenta los siguientes factores; 10s dos modos de falla &) esfuerzo tangencia! sometlendo tas muestras a
compresion y a tensién. Para compresion y tension tangencial, la distribucién para la orientacién, formas y
tamafios de macro-poros, los tamafios de ias particulas sélidas y ia rigidez del suelo. Por tal razén se utiliza el
método de Mecanismo de Paro Finito (F . P. M. ) . Utilizando el método F.P.M. , mediante el empleo de una
computadora se puede simular los diferentes grupos por medlo de las propledades mencionadas, asi como
realizar el cdlculo del yolumen total de macro-poros para cada unidad de volumen de suelo; tenlendo estos
valores se utlliza la expresion ( 1) para obtener el maximo y minimo esfuerzo tangencial para cada tipo de
macro-poro considerando variadas formas y orientaciones. Por medio de las ecuaciones ( 2 ) y (‘'3 ) se

delermina ia estabilidad de macro-poros bajo un sistema de esfuerzos impuestos.

El nimero total de tipos de macro-poros analizados es de 70,000 , esta cantidad considera la simplificacion de
la calegoria secundaria. Sin embargo, el programa de computadora del F.P.M. puede ser modificado, para asi

poder analizar los efectos de la distribucién de la categoria secundaria. En esta distribucién se tendrfa 5 tipos
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de formas, 5 tipos de saturacidn local, § grupos de relacién de vacios; pare 3 tipos de particulas con diferentes

minerales, 1o cual nos da 6 grupos de zonas densas.

De este modo para calegorias primarias y secundarias e! nimero tota) de tipos de macro-poros es de 262

miilones. Tal condicién pusde ser anaiizada por medio de una computedora de alta realizacion.
EVALUACION DE RESULTADOS DE PRUEBAS

Para observar i comportamiento dei método F.P.M. , se realizarén un nimero limitado de experimentos; asi
de este modo, se comeiacionardn ios resultados del mecanismo de macro-poro y ios experimentales, estas

pruebas fueron dos de consolidacién en limos parcialmente saturados.

En la fig. 5.8 se muestra la distribucién del tamafio de paricula sélida y propiedades Indice de limos de

Kerman ( ciudad del sureste de Iran ) y artificiates.

La fig. 6.9 muestra la comparacién entre las curvas tedricas y experimentales para consolidacién, con una
relacién de esfuerzos k= 0.30, dngulo de friccién ¢ = 18°, rigidez de sueio A = 100 kpa y reiacién de vacios
minima emin=0.25 . De estas curvas se observa que existen diferencias minimas entre los resultados tedricos

y experimentales.

En las figs. 5.10 y 5.11 se muestran los resultados de pruebas y calculos realizados en limos antificiaies, los
cuales fueron preparados por Malyas el al (ref. 1). Estas pruebas se reaiizaron en equipo triaxial; de aqui se
observa que las diferencias entre las curvas teéricas y las experimentales es casi imperceptible, esto se

atribuye a la exactitud de {a prueba triaxial.
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ECUAGION GENERAL ESFUERZO - DEFORMACION - TIEMPO
JUAREZ BADILLO (1904)

INTRODUCCION

Por medio det principio de Proporcionalidad Natural , se obtiene la ecuacién general que describe la relacién
deformacion desviadora con el tlempo ( flujo plastico ). Este principlo es un estado ordenado y simple de|
fendmeno fisico del suelo,Et punto importante de este proceso, es el encontrar las variables apropladas; una de
estas es la deformacion natural por cortante, par medio de {a cual, se describe el flujo pléstico.

Considerando {a prueba de compresion triaxial, la deformacién principal natural { Hencky ), esta definida por :

Ei=in(x1/x0) E2=In(x2 /x20) E3=1n (x3/x30) (1)
donde .
x1 - eslacompanente veiticai de la muestra en un tiempo t.

x2, X3 - son las coordenadas dei sistema cartesiano

xt0 - xiiniclal

y la deformacién volumétrica, esta dada por :

Ev=In(V/IVo)=E 1+ E24E3=E a+2€r (2)

donde :

Vo - Volumen iniciai

€£a - deformacdn axial

&r - deformacion radial
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La componente isotrapica de la deformacién es :

€= (E1+E2+£23) /3 = (Ea+Er)/3 (3)

y |a componente desviadora para le deformacién el es:

er=E1-€ e2=E2-& ea=€3-€ (4)
6
ea= £a-£ er= Er-€ (S8)

La deformacién natural general por cortante para

n=e1-ei=E1-E3 = €a-£Er =ea-or (e)

de ecuacién (3 )y (5 ) se tieneque -

ea+2er=0 (7)

porlo tantode (8 )y ( 7 ), se obtiene

ea= (2/3)q (8)

ECUACION DEFORMACION - TIEMPO

El problema se estudia a través de la prueba triaxial, donde Gco es la presion de consolidacion en el primer

periodo de la pruebay AGa=Ci-G» es el incremento axial del esfuerzo en el segundo periodo. Las
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consideraciones que se realizan son las siguientes ; al aplicarse (v - Ga ) en una zona estable, ea aumenla
hasta un valor finai de eaf cont =0 ; pero si este incremento se coloca en una zona inestable, enlonces se
tiene una faila ( ea =& ) en un tiempo Il ; este tiempo decrese conforme aumenta el nivel de esfuerzos. Entre

las dos zonas se tiene una curva iimite de falla, donde ea=0® con =08,

Primeramente se estimard la zona estable. La deformacitn axial desviadora ea es una variable propia y su
relacién con el tiempo es de Ia forma siguiente. La variable tiempo tiene un dominio de cero a oc, por lo tanto
su funcibn es definida ; por otra pae la variable ea fluclia de cerc a eal, se observa que su dominic es
Incompleto, por consiguiente se recurre a una funcién z, comao su posible funcién propia con compieto dominjo,
z se define como :

2= tle - tle (9)

donde se tiene que parat = 0, 2 =oey para t =e¢ , 2 = 0 ; por lo tanto z es la funcién propia corespondiente a ia
variable propia e.

Teniendose una proporcionalidad enire ambas variables , iguala
dzlz=-}(dt“) (10)

donde, el signo negativo considera que cuando t se incrementa, z decrese. 5 recibe el nombre de " fluidez de

corte ", ésta constante depende de la medida de la viscosidad no lineal de corte del material,
integrando ecuacién (10 ), se tiene

z/z1=(t/u)'5 (1)
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donde, (11 , z1 ) es un punto conocido. Ahora, sustituyendo ecuacién ( © ) en ecuacion ( 11 ) se obtiene
Ve - tef =(1/e1 - 1/ef) (1/t1)3 (12)
que puede ser esciita, como

st/ie=1+(efler - 1)(t/u)'3 (13)
simplificando para e! punto donde e1 = 0.5ef con t=1t*

e=ei/ 1+ (L/r)5 (14)
donde t* 3 el " tiempo caracieristico * ; otra forma de escribir la ecuacién (13) es:

e/er = (etler) / 1+ (eifer- 1)(t/t1)F (15)
de ecuacién ( 12 ), para la curva de frontera de fella, conef =0¢  para { =0t se tiene

eler= (t/11)8 (18)

Ahora se estimaré ia zona Inestable. En esta situacién se tiene que la variable tiempo varia de cero atf y ea

fluctda de cero a ot . Procediendo de forma similar al analisis anlerior, se tienen las funciones sigulentes; para

t.
z= 1/ - 11 (17)

y la ecuacién de proporcionalidad entre e y z, es
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del/e =—5 dz/z (18)
donde, 5 es la flukdez del material.Integrando la ecuaci6n ( 18 ) se tiene :
eler= (zln)" (18)

sustituyendo ecuacion ( 17 ) en ecuacién (18)

eler= [ (1/0- 17ty 1(v ity - /1) )5 (20)
que se escribe también como ;
elet={(W/t)- 1 [ (tit) -1 5 (21)

simplificando para t1 = 0.5, con et =¢*
e= e [(t/1)-1).5 (22)
donde e* es " e caracleristica ",

De ecuacion ( 20 ) se obtiene ia funcion para ia curva de frontera de faila, que es la ecuacién ( 16 ) cuando

ef=oc para {f =oc,
En la zona inestabie, ia velocidad de deformacion es :

é=de/dt=5(1/1-!/tr)(e/l) (23)



111
para la curva de frontera de falla, de ecuacion (16) 6 (23 ), se liene:
) =} e/t (24)

Un punto importante en la curva de frontera de falla, es el cambio de 1a velocidad de deformacitn de
deciemento a incremento, esio para de/dt = O, para un tiempo U, que se obtiene de ecuacién (23) .

l‘=(1-’)12 t . (25)

esta tismpo es mas pequefio que fa mitad del tiempo de falla tf. El valor minimo de & para t =, esta dado
por ia funcién (23) .

(8)min=2 (F/1+F)(0/t) = 4 [F/(4H (1) ] e/ts (28)

En la figura 5.12 88 muesira {a curva de flujo pléstico trazada en escala dobiemente logaritmica pare diferentes
valores de } , aplicando ta ecuacién ( 15 ) para 1a zona estable, {a ecuscién ( 16 ) para la curva de frontera de
faliay la ecuacidn (21 ) para 1a zona inestable; las curvas de falla son dibujadas con tf =100 t1 y para la curva
estable ef = 1061,

Las curvas de frontera de falia son lineas rectas, donde ’ es el valor de la pendiente de éstas; en tanto que las

otras curvas son concavas.

En 1a figura 5.13 se presenta el trazado de ias ecuaciones anteriores, pero en escaia semilogaritmica ; donde
todas las curvas de frontera de falia y curvas de falia con concavas, en tanto que el tercio medio de la cuiva

estable es practicamente una linea recta de la cual se puede eslimar ef (ref. 4 ),
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De la curva de falla se observa, que dependiendo del valor de 5 ésta curva se separa de la frontera de falla

lentamente, se dice que un ciclo antes que ff.
La figura 5.14 muestra la evaluacion de la curva de falla ( ecuacidn 22 ) para diferentes vatores de ,

En la prictica es de gran utllided el trazado doblemente logaritmico de la velocidad de deformacitn, la cual es
obtenkia para ia zona estable, de ecuacién ( 14) .

e=Sef/t L/t S+ (/1)) (27)
simplificando con = t*, se tiene

8t = (1/4) 8 (of/1*) (28)
Normalizando ecuacién (27) para ecuacién (28),

(é/ém-)=4’(l/l")"'}(1+(llt‘)”]" (20)
Ia pendiente es una caradteristica importante de astas curvas. La cual es obtenida de |a ecuacién (27) .
(dlog&/dlogt)=-(1+8) ¢ [28/1+(1/1*)8) (30)

De la figura 5.15 que muestra la gréfica de la ecuacién ( 20 ) para diferentes valores de Sen {a zona estable y
de fa ecuacién ( 30 ), se observa que la pendiente decrese de -( 1 -}) con t=0 a -(1 0}) con t=o<

Para la curva de frontera de falla, de ecuacion ( 16 ) se tiene que
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é=5(e1lh)(t/h)’" (31)
a partir de esta funcién, se obliene
(dilogé/dlogt) = -(1-%) (32)

de aqui se observa que la pendiente es constanie de t=0 a t =ct. Para la zona inestable, de ecuacién ( 22)

setiene

i=’(e'll)[(ﬂll)11-(llﬂ))((ult)-1l" (33)
simpificando con t=1f/2,

é= 4g (e /1) (34)
Normakizando ecuacién (33) para la expresion (34 ) .

(87€%)=174 [(M/)/1-(UIE)ILCHHI)-1)3 (35)
y para ecuacion (33).

(dioge / dlogt)= -2+ [1+ & /1-(1/11)] (38)

De la ecuacion ( 30 ) y de la figura 5.16 que muestra ia grafica de la ecuacion ( 35 ) para diferentes valores de ,

en la zona inestable, se puede observar que la pendiente se incrementa de -( 1 - 5 )oon t=0 a « cont=tf,
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(G1- 03) es el nivel de esfuerzos que produce la curva de frontera de falla con un tiempo de falla tf =oc; si

este nive! de esfuerzos se incrementa, entonces el tlempo de falla disminuye, y para (G ~G3)t =& | se llene

tf = 0. La funcién que evaliia esta condicién es 1a sigulente
2= (G ~G3 ) - (Gi-Caltee

pare tf =0,2=08 y paratf=e, z =0, su relacién es .
(de/z)= 5 dt/t

donde 5 es Ia " resistencia de fluidez " del matenial.
integrando ecuacién ( 38 ) se obtiene :

(ziz1)= (L/iu) ¥

Sustituyendo ecuacion ( 37 ) en ecuacitn ( 39 ), se tiene *
{L@-D) - G Gajie} 1 [(GGo) - (GiGoha) } = (t/t1)5
que puede ser escrita de ia forma sigulente

[ @ -G) | @-@BN) =1+ { [ GG/ GGa)w) - 1} (/1)

(37)

(38)

(39)

(40)

(41)
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Seleccionéndo un punto conocido para (0 - G'3 )= 2 (G ~03)le, con un tiempo caracteristico t1 =1, la

ecuacién ( 41 ) se puede expresar del sigulente modo .

[G6)1 / @ -G = 1+ (/)5 (42)
ol trazo de ia expresion anterior se presenta en la figura 17 .

8 (i 03« = 0, entonces el resultedo de la scuacin es evidente de i ecuacion (40).
OBTENCION DE PARAMETROS

La estructura de ta ecuscién que relaciona ia deformacion y resistencia con el iempo, es semejante a la

* scuacién general de compresibilidad para sueios * y a la " ecuacién general de cambio de volumen con el
tiempo para suelos °. En ia bibliografia proporcionada en ls referencia 4, se describe con detalle ias
propledades de éstas ecuaciones. En éste articulo solamente se presenta un resumen de indicaciones para la
determinacion de tos pardmetros dados.

El trazado semi-logaritmico de la curva estable de flujo plstico es el ideal para la obtencién de los parémetros;
de ésta se determina el comienzo de Ia resistencia en un punto donde e = & ; quedando entonces ef = 3a. En ia
cuiva experimental se determinan tres punlos, un punto inicial 3, un punto medio 1 y un punto final 2 ; con los

puntos 1 y 2 y la ecuacién ( 13 ) se determing 5 de la forma sigulente :
€ = (llog(e2/e1)(er-et/er-e2)] / fog (t2/11) (43)
Enseguida, se sustituyen los valores correspandientes al punto 3, el valor de ef y ; en ecuacion { 13 ) para

confirmar ios valores utilizados, por lo regular se realizan de 2 a 3 iteraciones para obtener el valor de B L El

tiempo caraderistico es calculado por medio de 1a ecuacion ( 13 ), en Ia forma sigulente .
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* = t2 (or-e2/ e2) Ve (44)

Una vez conocidos ef.; y t*, se sustituyen en ecuacién ( 14 ) para obtener valores més precisos de t*,

Para la curva de falla de flujo plastico, el mejor trazo es el doblemente logaritmico. Para obtener tf y ; , 88
sigue un procedimiento similar al utilizado en | curva estabie ; con la diferencia que inicisimente se obtiene el
valorde § pars el iniclo de la cuiva experimental de la zona estable, si 3 < 0.2, entonoss el inicio debe ser
considerado al menos un ciclo antes de la falla, ver figura 12 y 13 . Utilizando la scuacién ( 18 ) en la forma
siguiente:

&= (og e2/e1) /(log t2/11) (45)

y con un punto final 3, el tiempo de falia tf, se obtiene de ecuacién (21) en la forma siguiente;

o =bt({(e3/en)V¥-1]/{(e3/er)V- (3/11)]) (48)

8i es conocida la velocidad de deformacion en un punto 3, entonces tf se obtiene de la ecuacion (23 ) , de la

manera siguiente:

tf= m-(‘séné) (47)
al conocerse tf, 5 es evaiuada de Ia ecuacion (21)

5=[log(es/e1) Jog (13/t1) (Mf-1/tf-t3)) (48)

y * es evaluada de ecuacién (22) de la sigulente forma
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cmes [(t1/3)-1]5 (49)
al lenerse eslos 3 valores, se sustituyen en la ecuacion (22).
Para la ecuacion resistencie-tiempo, el frazado semitogaritmico es el adecuado para obtener los pardmetros.
(0v - G3 )t ,§ ytf, se detenminan por medio de 3 puntas experimentales; el iniciai con tiempo 1, es decir
(0.1 - 1.0 min ), un punto medio 2 ( 10.0 - 100.0 min ) y un punto final 3 ( 1000.0 - 10000.0 min ). 8i
(01 - Gy ) €8 estimado, entonces G se calcula de ecuacion (41 ) enie forma
$=(log [ (01-)r2 - (G1Ga)ta / (G1-O)1s - (G1-Oa)tu] ) / log (13/12) (50)
o, si se tiene 5 , entonces (1 - G )= esobienido de ecuacion (41 ), de la manera sigulente:
(GG = [0-T8)p (13/2) - (3] / (t3/ ) -1 (51)
enseguida se sustiluye el punto 1, el valorde § yde (G - G'3 )fe oObtenidos, en ecuacion ( 41 ) pare
confirmar los valores utliizados. Finaimente el tiempo caracteristico de falla (f se calcula con ecuaci6n (42 ) en
la forma siguiente

* =11 {{ (61 -O3)11 - (G -] /(G -0 } (52)

Una vez conocidos los valores de (01 -Oy)f , 5 y \f, estos se sustituyen en |a ecuacion (42 ).



121

ECUACION ESFUERZO - DEFORMACION

La expresitn siguiente, proporciona la refacion esfuerzo-deformacitn, ésta ecuacion es base de la funcién que

presenta Juéarez Badillo en ei articuio "La ecuacién bésica de esfuerzo para arcillas” .

doa=-1/3 y (Ge/0 ([d(Gi-03)/0ce] ! [1- (G,-0%) /(G -D)]) (53)

donde
1] - coeficiente de deformacitn por cortante
v - exponente de cortante
&y - facior de preconsolidacitn = Gp ALy’ (54)
Oee - presion de consolidacién equivalente. punto obtenido de Ia rama de compresion simple,
correspondiente a una relaci6n de vaclos dadae

f - relacién de expansion-compresién

Integrando la ecuacion ( 53 ) para v =1 , se tiene una expresién que de acuerdo a la experiencia del autor, es
recomendable utilizar en pruebas drenadas.

88= 1/3 4 GfRa) [ (6i-03) /Gt In[1- @\ -Ga) / (01-G3)1 ] (55)

y con v=2, se obtiene una ecuacién que se puede aplicar en pruebas no drenadas.

ea=-1/3 um((d'.-ﬂ)/&.]l {((1711-G-G) /GG )-1) (56)
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ECUACION ESFUERZO - DEFORMACION - TIEMPO

En las expresiones ( 55) y ( 58 ) ei factor tlempo no es considerado, es decir, se estudia una deformacién
"instantanea" , sin embargo, se tiene ea =0 para (=0, y ea=el paral=o¢, Para tomar una deformacién
que varie con el tiempo, se estima ei coeficiente | como funcion del tiempo, de ia siguiente manera:

pe pl1e(te)’S (57)

Por medio de la expresion anterior, se encueniran las ecuaciones esfuerzo-deformacion-tiempo. Quedando,

para pruebas drenadas (v=1):

e =131 € o) [ (Gi-0s) MGkt IN{1-[(GoCa)/ (G-Ca)r]) [1/1%(1/1f8) (58)

y para pruebas no drenadas (v=2):

88= -1/ 3} Gfd [ (G1G3) ko)t ([ 1/1- (G161 GiGo)t}-1} [/ 1+ (Lie ) (59)
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COMENTARIOS FINALES DEL AUTOR

Este articulo presenta, una relacién general de deformaciones desvladoras y resistencias con el tiempo. Sir
embargo, las ecuaciones de esfuerzo deformacién todavia no se pueden considerar como generales, pero, si

como un segundo salto hacia una ecuacién general.

Otro punto importante, es el encontrar los factores que influyen en los valores de ia “fluidez" , el volumen de
viscosidad & |, (a fluldez de corte 5 y la resistencia de fluidez S . Estas propiedades varian principalmente con
el tipo de prueba triaxial.

Por medio de la Pmporcionalklad Natural se obtuvieron las ecuaciones ( 14 ), (22 ) y ( 42 ) . Este principio
puede ser aplicado en el estudio de otros fenémenos fisicos semejantes a los suelos parciaimente saturados y
propiedades dindmicas de geomateriales. Con respecto al estudio de los sismos, si la variable propia es
encontrada, las ecuaciones (48) 6 (47) pueden dar el tiempo de ocurrencia del sismo. La variable debe estar

relacionada con el movimiento de las placas tecténicas.
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6 CONCLUSIONES

2

Toda obra de ingenieria provoca una reaccion en el medio que ia rodea, en el terreno de apoyo esta respuesta
se manifiesta fisicamente por medio de una " deformacitn ", que se presenta durante la ejecucién de ta obra
y/o a partir de la terminacién de ia misma; la deformacion es generada por el cambio del estado de esfuerzos
producido en ta formacion natural por ta generacion de ia obra de ingenieria. Considerando que esté fendémeno
es de suma Importancia, este trabajo se adentrd en el estudio de algunas teorias que describen ta deformacién

de tos suelos.

1.- El conocimiento de! comportamiento mecénico de! terreno afectado por fa obra de ingenieria, normalmente
conocido por temeno de apoyo, es importante, porque en base a & se determinan fas potenciales
deformaciones que puede presentar. Por esta razén en esta Tesls se presentaron ios métodos de exploracion y
muestreo, las pruebas de campo y laboratorio, que contribuyen a la obtencién del conocimiento del
comportamiento mecénico del terreno de apoyo; adentréndose en una forma mas explicita en los métodos que

se utilizan més frecuentemente en ta practica.

2.- La presentacion de los resullados de pruebas de campo y laboratorio, con frecuencia se realiza por medio
de grificas y tablas de valor; la comecia interpretacion de ambas, proporciona parémelros del terreno de
@poyo, que sirven para cuantificar su comportamiento mecénico y con esto evaluar su reaccién ante la

influencia de la obra de ingenierfa.

3.- La consolidacién primaria es un tipo de deformacion; su principal caracleristica es el cambio de volumen,
éste se genera en (oS vacios o huecos que forman ias particulas sdlidas del terreno de apoyo.

La teoria ciésica de consolidacién primaria untdimensional de Terzaghi, se considera en lo general aceptable
para reproduchr el fendineno de deformacion volumélrica en suelos salurados, ademas esta teoria es ia base

de ia que parten la mayoria de las investigaciones que se reaiizan entomo a ia deformacion de los suelos; por
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tal motivo se presenta en este estudio, donde Se enfaliza en las hipdtesis y desde luego se anolan las

ecuaciones que se obtienen en el planteamiento tedrico.

4.- Ademas de producirse un cambio de volumen en el terreno de apoyo al deformarse este, también se puede
tener un camblo de forma; por ello se hace la presentacion de la teoria de la consolidacién secundaria, que
considera el que la defonnacién se manifiesta al provocarse un reacomodo de las pariculas sdlidas que
constituyen la estructura intema del terreno de apoyo. El esludio de la cuantificacién de este fendmeno fisico,
se reallzé por medio de ia teoria de la Viscosidad Intergranular de Z&eveen ; que se considera adecuada para
que ¢l ingeniero en la préctica pueda diseha} las obras sujetas 8 la deformacién del terreno de apoyo en la
forma descrita.

En este trabajo se presentaron las hipétesis y expresionas que evaldan el fendmeno indicado, ademds se

detenmina el método par oblener los pardmetros que intervienen en el céiculo de la deformacion total.

§.- Se concluye que este trabajo es apenas el inicio del conociiniento de la deformacién; esta conclusion se
refuerza al conocer el contenido de un grupo de articulos técnicos que se presentardn en esle escrito,
obtenidos de las memorias correspondientes a una serie de congresos intemacionales de mecénica de suelos e
ingenieria de cimentaciones celebrados entre 1987 y 1994. En la mayoria de esos articulos se deja abierta ia

posibilidad de mejorar ia teoria, en el sentido de que se acerque més a la realidad.

La realizacion de esta tesis, deja al autor la satisfaccién de introducirse més en el estudio de la Geotacnia; pero
también el dnimo suficiente para seguir adentrandose en esta rama de ia ingenieria, porque como es evidente,

este trabajo no abarca en su totaiidad la deformacién de los suelos.
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