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equivalente en inglés de cada término (al citarse por vez primera en el texto), asf
como una notacién bilingiie para apoyar al estudiante en la lectura y comprensién
de la bibliografia especializada en dicho idioma. Ademds, las unidades empleadas
son las del Sistema Internacional (SI), aunque ocasionalmente se hace referen-
cia a algunas unidades del sistema CGS. En cuanto a las ilustraciones, éstas se
prepararon ex profeso bajo una supervisién central, con el fin de asegurar una
ejecucién uniforme y clara.

El libro est4 estructurado en ocho capitulos. El capitulo 1 est4 dedicado a
las propiedades indice y la clasificacién de los suelos; proporciona, ademais, el
material introductorio y el lenguaje basico de la mecénica de suelos. El capitulo 2
se refiere a la formacién y a las caracteristicas de los depésitos naturales de suelo,
tema indispensable para el ingeniero civil que vaya a construir una obra, toda vez
que el conocimiento de dichas caracteristicas le permitira anticipar condiciones
desfavorables. El capitulo 3 trata sobre la composicién de los suelos, informa-
cién que resulta fundamental para el entendimiento del comportamiento de los
suelos. El capitulo 4 explica el concepto de estructura de los suelos, e introduce
la geometria fractal para caracterizar un comportamiento caédtico de una manera
racional, en tanto que el capitulo 5 est4 dedicado a las propiedades hidrdulicas. El
agua es un factor dominante en muchos problemas de la ingenierfa geotécnica; es
mas, el agua es la causante de la existencia de la mecénica de suelos. El capitulo 6
estd dedicado a la consolidacién y compresibilidad de los suelos, al comportamiento
esfuerzo-deformacién-tiempo. Se presentan los conceptos de esfuerzo de fluencia
y de curva de fluencia de los suelos, y se explica el fenémeno de creep. El ca-
pitulo 7 aborda el tema de la resistencia al esfuerzo cortante. Finalmente, el
capitulo 8 hace una introduccién a la mecénica de suelos del estado critico,
el marco de referencia moderno que unifica las propiedades de deformacién
y de resistencia al esfuerzo cortante.

El autor reconoce la esmerada colaboracién de Guadalupe Salinas Galindo
en todas las etapas de elaboraci6n de esta obra. Asimismo, agradece la revisién de
estilo preliminar de Guadalupe Fiel Rivera.

JORGE ABRAHAM Diaz-RODRIGUEZ
<jadrdiaz@unam.mx>
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1.1. INTRODUCCION

La ingenieria geotécnica es la rama de la ingenierfa civil que trata del
estudio y la solucién de los problemas relacionados con el comportamiento de
suelos y rocas. La mecénica de suelos es la rama de la ingenierfa geotécnica que
estudia las propiedades y el comportamiento de los suelos.

El suelo tiene una amplia gama de definiciones. De manera tradicional, se ha
definido como suelo a los materiales terrosos orgénicos e inorgénicos que se encuen-
tran en la zona o capa directamente encima de la corteza rocosa de nuestro planeta.
Terzaghi y Peck (1967) definieron como suelo a todo agregado natural de particulas
minerales separables por medios mec4nicos de poca intensidad.

Desde un acercamiento geolégico, suelo es un depésito formado por agentes
tales como el agua, el viento o el hielo; es decir, es el producto creado por el in-
temperismo fisico, quimico o biol6gico del material de la corteza terrestre.

Por lo que respecta a este libro, suelo es un material natural particu-
lado y multifasico. Es un material particulado porque esté constituido por un
sistema de particulas que varfan en tamarfio, desde micras hasta decenas de cen-
timetros. Es multifdsico porque puede estar compuesto de una fase sélida, una
liquida y una gaseosa.

La fase sélida del suelo puede ser orgénica o inorgénica. Asociado al sistema
de particulas existe otro, el sistema de vacios, que son los espacios entre par-
ticulas s¢lidas. Comiinmente, la fase liquida es agua y la fase gaseosa, aire. Sin
embargo, los vacios pueden estar llenos de otro liquido diferente del agua y con
otro gas distinto al aire.

El suelo es un material:

— Natural.

— Heterogéneo.

— Anisotrépico.

— De comportamiento no lineal.
— Con defectos.
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El desarrollo de la mecédnica de suelos empez6 con el uso de métodos empi-
ricos, lo cual ha ayudado a resolver multiples problemas. Ahora bien, el propésito
de la mecénica de suelos moderna, apoyado en la investigaci6n, es sustentar sobre
bases cientificas y tecnolégicas los conocimientos empiricos y desarrollar nuevo
conocimiento.

Puesto que la gran mayorfa de las obras y estructuras descansan sobre el
terreno, el papel del suelo como material de cimentacién y de construccién ha
sido siempre de gran importancia.

Debido a la naturaleza variable y compleja del suelo, probablemente desde
los tiempos prehistéricos hasta nuestros dfas, pocos problemas de construccién
han requerido especial atencién y tanta originalidad como los asociados al suelo.
Al respecto, Terzaghi y Peck (1967) consideran que “... en ingenierfa de cimen-
taciones y mecdnica de suelos, més que en cualquier otra rama de la ingeniera
civil, es necesaria la experiencia para actuar con éxito”.

Para resolver problemas de ingenierfa civil, relacionados con un material tan
variable y complejo como es el suelo, se requiere introducir un niimero de carac-
terfsticas fisicas y quimicas, asi como los métodos de ensayo que reflejen tales
caracterfsticas y el comportamiento de dicho material.

Las propiedades fisicas del suelo, desde el enfoque de la mecénica de sue-
los, se pueden clasificar en tres grupos:

1. Propiedades indice.
2. Propiedades hidraulicas.
3. Propiedades mecénicas.

Las propiedades fndice son todas aquéllas utilizables para identificar o
clasificar un suelo cualitativamente:

— Relacién de vacios (e).

— Peso unitario (ym).

— Contenido de agua (w).

— Grado de saturacién (S).

— Distribucién granulométrica.
— Consistencia.

— Compacidad relativa.

— Otras.

Las propiedades fndice se determinan en forma simple, rdpida y econémica;
no se requiere de instalaciones costosas, y con pocas excepciones, se determinan en
muestras alteradas. Estas propiedades sirven para encuadrar a los suelos dentro de
grupos en que las propiedades hidrdulicas o mecénicas son burdamente similares.

Las propiedades hidrdulicas y mecénicas son aquéllas utilizables de
manera directa en el an4lisis y disefio en ingenieria:
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Por tanto, el volumen total de una muestra de suelo (V) esté4 constituido por
el volumen de sélidos (Vs) y por el volumen de vacios (V). A su vez, el volumen
de vacios est4 conformado por el volumen de agua (V) y el volumen de aire (V).
Lo anterior se expresa como:

V=V.+Vi=Vo+Vu+ V. Vi =Va+ Vi (ll)

Las relaciones entre voltiimenes usadas frecuentemente en mecénica de sue-
los son la porosidad (porosity), la relacién de vacios (void ratio) y el grado de satura-
cién (degree of saturation), las cuales se definen a continuacién.

La porosidad (») es la relacién entre el volumen de vacios y el volumen total.
Se expresa como un porcentaje y puede variar de 0 % (s6lo fase sélida) a 100 %
(espacio vacio).

n=Y“/’—x 100% (1.2)

La relacién de vacios (e) es la que se establece entre el volumen de vacios
y el volumen de sélidos. Puede variar teéricamente de 0 a oo.

W
Vs

(1.3)

e:

El volumen especifico (v) se representa con la expresién v = 1 + e.

El grado de saturacién (S) es la relacién entre el volumen del agua y el
volumen de vacfos. Se expresa como un porcentaje. Esta relacién puede variar
entre 0% (suelo seco) y 100 % (suelo totalmente saturado).

=™~ 100% (1.4)

Vv

El contenido de agua (w) de una muestra de suelo se define como la re-
lacién entre el peso del agua y el peso de la materia s6lida. Se expresa como un
porcentaje. Esta relacién puede variar teéricamente de 0 a oo.

w=¥  100% (1.5)

S

Es conveniente mencionar aqui, que existe otra definicién relacionada con
el contenido de agua de una muestra de suelo, denominado contenido de agua
volumétrico (), el cual se define como la relacién entre el volumen del agua y
el volumen total:

9=Y";’—x 100% (1.6)
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1.3. RELACIONES ENTRE
PROPIEDADES INDICE

Con base en las relaciones funcionales entre las propiedades indice, se lo-
gran expresiones muy Utiles, ya que a partir de unas se pueden obtener otras:

— Relacién de vacios y porosidad:

e=_"_ (1.11)

(1.12)

— Compacidad relativa expresada en funcién de los pesos unitarios secos:

D, = Yimex o Y4 —Ndmin o 100(%)
Yd Ydméx —Yamin ( 1.1 3)

— Relacién entre peso unitario, peso unitario seco y contenido de agua:

Y
Yo =T w (1.14)

— Relacién entre peso unitario seco y relacién de vacios:

Gy Ve
Y= T re (1.15)
Por tanto:
‘Ydméx_—___(;i
1+ ey (1.16)
Vimin— _Gs Yo
d mf T+e. (1.17)

— Relaci6n entre contenido de agua (w) y contenido de agua volumétrico (8):

—_ %Y
100 v,,

100% (1.18)
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1.4. COLOR DE LOS SUELOS

El color es una de las propiedades evidentes de los suelos, ya que es lo pri-
mero que se observa; sin embargo, el estudio del color de los suelos es complejo,
ya que el color puede indicar: material parental, contenido de materia orgénica y
cantidad de 6xidos de hierro y manganeso, asf como grado de oxidacién. El color
del suelo puede variar en funcién de su contenido de agua. Durante el secado,
una muestra de suelo se torna méas clara, por tanto, la determinacién del color
debe hacerse en una muestra hiimeda y de preferencia inalterada.

Los minerales més comunes en la mayoria de los suelos son de color claro, asf
que los suelos que han sufrido pocos cambios quimicos tendrén un color gris claro.
En consecuencia, para explicar los colores pardo (entre el blanco y el negro), rojoy
amarillo, se tienen que considerar los cambios quimicos que han sufrido los minera-
les constituyentes, en especial el hierro, asf como el contenido de materia orgénica.

¢ El color blanco es caracteristico de productos de feldespatos hidratados,
calcita, caolin, incrustaciones o precipitaciones de carbonatos, vidrio vol-
cénico, cuarzo y depésitos de diatomeas.

¢ El color negro es propio de minerales ferromagnesianos, como la biotita, la
hornblenda, la ceniza volcénica y los 6xidos de hierro. En general se debe
a la materia orgdnica en estado avanzado de descomposici6n.

e El color rojo, particularidad de los feldespatos rojos, es producto de la
abundancia de 6xidos de hierro como en el caso de la hematita (Fe,0,).

e El color verde lo presentan minerales que han sufrido reduccién de los
6xidos de hierro por la materia orgénica.

Un sistema moderno de clasificacién del color en suelos lo ofrece Munsell

(2000), el cual es un sistema numeérico que emplea letras y nimeros para la de-
signacién de las tres propiedades variables del color. Estas propiedades siempre
se dan en el orden de matiz, valor y croma. Por ejemplo, en el sistema Munsell
la designacién S5YR 4/2 significa: 5YR es el matiz, 4 es el valor y 2 es el croma.
La designacién del color se determina comparando una muestra de suelo con
las ilustraciones en el libro de colores de Munsell. Un ejemplo de aplicacién del
sistema Munsell a la estratigrafia de la Ciudad de México se encuentra en Dfaz-

Rodriguez et al. (1998).

1.5. TEXTURA

La textura de una muestra de suelo se determina con su apariencia visual o
el tacto, es decir, depende de la forma y tamario de las particulas, asf como de la
distribucién de tamafios. Asi, las gravas y las arenas presentan una textura gruesa,
en tanto que los limos y las arcillas tienen una textura fina. La textura nos indica
la dimensién de los granos que contiene en mayor abundancia la muestra.
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Textura visual

De manera especiffica, la textura visual es una apreciacién de la proporcién
relativa entre suelos gruesos y suelos finos. La frontera que define la pertenencia
a un grupo u otro es 0.05 mm, que corresponde a la particula que es capaz de
distinguir un ojo humano sin la ayuda de un microscopio. Por tanto, la textura se
puede clasificar en: '

a) Textura gruesa (gravas y arenas).
b) Textura fina (limos y arcillas).

Los suelos de textura gruesa presentan alguna relacién con su comporta-
miento mecénico. Por su parte, los suelos de textura fina se ven afectados por la
presencia de agua, la cual influye en su comportamiento mecdnico. Las interac-
ciones de las particulas sélidas con el agua se reflejan en la plasticidad y cohesién
del suelo.

La apariencia de una muestra de suelo puede clasificarse en:

~ Homogénea.

— Heterogénea.

— Estratificada.

— Fisurada.

— Agrietada o con juntas.

— Con vetas, manchas o con puntos.

Textura al tacto
La textura al tacto es la sensacién que se percibe de las particulas de una
porcién o muestra de suelo cuando se toca con las yemas de los dedos:

a) Textura rugosa (corresponde a los materiales arenosos).
b) Textura harinosa (corresponde a los limos).
¢) Textura jabonosa (corresponde a los materiales arcillosos).

1.6. DESCRIPCION DE UNA
PARTiICULA DE SUELO

Salvo raras excepciones, los suelos proceden de las rocas de la corteza
terrestre debido al intemperismo o meteorizacién (capitulo 2). El término in-
temperismo involucra diversos procesos naturales que resultan de la accién
individual o combinada de factores tales como la temperatura, la lluvia, la gra-
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Forma

La forma es un conjunto de lineas y superficies que determinan su con-
torno. Para la geometria euclidiana, las formas pueden ser: cubo, esfera, cono,
cilindro, etc. En los suelos se presenta una diversidad de formas que estdn mejor
caracterizadas con geometria fractal (Dfaz-Rodriguez y Moreno-Carrizales, 1999)
que con geometrfa euclidiana. Por tanto, se requiere un indice que represente la
forma, para lo cual es necesario algin patrén de referencia que nos proporcione
un indice cualitativo o, mejor atin, numérico.

La esfera ha sido un patrén de referencia, ya que tiene propiedades singulares:

¢ Para un volumen determinado, posee la menor superficie.
¢ Tiene la mayor velocidad de caida dentro de un liquido.

En forma simplificada, la forma se puede expresar como:

— Equidimensional (en suelos gruesos: gravas, arenas y limos).
— Placa (en suelos gruesos: micas).

— Placa (en suelos finos: arcillas).

— Tubular (sélo en arcillas).

Redondez

La redondez (roundness) se relaciona con la agudeza de las aristas y de los
vértices de un fragmento cléstico, independientemente de la forma.
La descripcién de las clases de redondez es la siguiente:

® Angulosa. Presenta poca o ninguna prueba de desgaste.

¢ Subangulosa. Muestra los efectos comunes del desgaste, pero los frag-
mentos mantienen su forma primitiva.

¢ Subredondeada. Exhibe considerable desgaste.

¢ Redondeada. Expone las caras originales completamente destruidas.

¢ Bien redondeada. Sin caras originales, ni aristas, ni vértices. La superfi-
cie consta de curvas amplias.

La figura 1.4 muestra, mediante comparacién con el fragmento en particu-
lar, las clases de redondez que tradicionalmente se utilizan.

e o " 4 0

Anguloso Subanguloso Subredondeado Redondeado Bien redondeado

Figura 1.4. Descripcion de las clases de redondez (Pettijohn, 1949).
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Una curva granulométrica que presente un segmento horizontal (un esca-
16n) significa que faltan las fracciones entre los puntos extremos del segmento
horizontal y que la gradacién es discontinua. Un suelo de este tipo se llamar4 mal
graduado, en contraposicién a un suelo bien graduado que tiene una curva granu-
lométrica suave y de pendiente aproximadamente uniforme.

El coeficiente de curvatura C. se expresa como:

C. = (D30)*/(Dso X Do) (1.21)

Los didmetros D30y Deo se definen en forma anéloga al Do.

Ané4lisis con hidrémetro

La granulometria de la fraccién fina de una muestra (material que pasa la malla
ndm. 200) se determina por el método del hidrémetro, basado en la ley de Stokes.
Este método es aplicable a particulas de un tamafio comprendido entre 0.1 mm y
0.0005 mm. El método consiste en dejar sedimentar una suspensién de suelo (véase
figura 1.9). Con el hidrémetro se puiede conocer la variacién del peso volumétrico de
la suspensién en funci6n del tiempo. La ley de Stokes permite determinar el didmetro
equivalente maximo que, al sedimentarse las particulas, se encuentra a la altura del
centro del bulbo del hidrémetro en un instante dado (t).

po/ 18 L

/e Ty, (122)

donde m es la viscosidad del agua.

Analisis combinado

Consiste en aplicar el andlisis con mallas y el an4lisis con hidrémetro a las
fracciones gruesa y fina de una muestra de suelo. Generalmente, se recurre al
an4lisis combinado si la muestra contiene mas de 25 % en peso de particulas que
pasan la malla nim. 200.

1.8. LIMITES DE CONSISTENCIA

En general, los minerales de arcilla tienen forma de placa microscépica, lo
cual les confiere una gran superficie especifica, definida como la relacién entre
el 4rea total superficial y la masa unitaria. Por ejemplo, la superficie especifica
de los tres principales minerales de arcilla, caolinita, illita y montmorillonita, es
aproximada a 15, 80 y 600 m?%g, respectivamente. Una gran superficie especifica
significa una capa de agua adsorbida més gruesa (capitulo 3).
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Escala graduada

Probeta de vidrio

Hidrémetro —

Suspension de suelo

N Figura 1.9. Analisis por hidrometro
Mesa para particulas menores de 0.075 mm.

La consistencia representa la mayor o menor resistencia que el suelo ofre-
ce para cambiar de forma, y est4 en funcién del contenido de agua y de la mine-
ralogia de las particulas. Se relaciona con las fuerzas de atracci6n entre particulas
individuales o agregados de estas particulas.

La plasticidad de un suelo se puede definir como la propiedad para cam-
biar de forma bajo la accién de esfuerzos aplicados, sin variacién volumétrica
apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse, ademds de mantener la nueva forma
(deformada) al cesar la aplicacién de los esfuerzos.

Un suelo exhibe comportamiento pléstico en un intervalo de contenida de
agua, desde un limite inferior hasta un limite superior; a estos limites se les de-
nomina pldstico y liquido, respectivamente, los cuales se conocen también coma
limites de consistencia o limites de Atterberg.

Para la determinacién de los limites de consistencia se emplea la fraccign
de suelo que pasa la malla nimero 40 (0.425 mm) y se realiza mediante dos pyo-
cedimientos:

1. Método de Casagrande.
2. Método del cono.

1.8. Limites de consistencia 3?



Método de Casagrande

La determinaci6n del limite liquido por el método de la copa de Casagrande
(1948), radica en usar una copa semiesférica que es repetidamente golpeada con-
tra una base de hule duro (micarta), la altura de caida es de 10 mm, operada con
una frecuencia de dos caidas por segundo; El procedimiento consiste en preparar
varias muestras de suelo con diferentes contenidos de agua, dejarlas en reposo en
frascos de vidrio con tapa durante 24 h, y después colocar cada una de las muestras
en la copa de Casagrande, con una ranura de acuerdo con las dimensiones que se
muestran en la figura 1.10. Para efectuar la ranura se requiere una espétula especial.

Copa de Casagrande Espatula

Radio: 54 mm )

Base de mi carta

2 mm
11 mm
|t
—
2 mm Después del ensayo

Antes del ensayo

60

5 Liinea def ajuste
w, =508%
50 \

40 N

A

45
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5
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3

Figura 1.10. Determinacion del iimite liquido por el metodo de Casagrande (1948).
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Figura 1.12. Determinacion del limite liquido
y lfmite plastico por el método del cono.

Una grafica de contenido de agua w versus el logaritmo natural de la penetra-
cién d debe dar una linea recta con pendiente 2\ /G,, de donde se puede obtener la
compresibilidad A del suelo.

Si los ensayos se efecttian con dos conos de geometrfa similar, pero con masas
m, y m,, se obtienen dos rectas paralelas con una separacién de contenido de agua
Aw, seglin la expresion:

A

— A, M2
Aw_Gs In m

Wood (1990) recomienda el uso de esta expresién, la cual ademds es qitil para
calcularA. B
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1.9. CARTA DE PLASTICIDAD

Casagrande (1948) observé que muchas propiedades de los limos y las ar-
cillas se pueden correlacionar con los limites de Atterberg mediante un gréfico,
al cual denominé carta de plasticidad (figura 1.15). La carta se encuentra
dividida en regiones. En esta carta, las abscisas representan el limite liquido w,
y las ordenadas el indice de plasticidad I ; mediante el uso de dos coordenadas
(w,, IP) se puede clasificar un suelo.

400 I , : 90 -
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300 Arcilla volcdnica<_
. . 7\ 80
(Ciudad de México) hG )
200 | | Mezcla de arcillas
Varios tipos (Miss., Ark.\ y Texas)
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100
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;, 0 - (Flushing Meadows, L.1.) | 60 - ?:’
g 100 200 300 400 500 &
:g \1/\0 U@
9 Limite liquido L9
w 30 \ ?s}. 3 J \/\.1
3 Tierra con diatomeas , \ﬂ Q"A&O >
Y i & <
g . (Cal.‘y Miss.) | g u@,c/
o ! Arcilla (Venezuela) A
| 4 &R
[ .,('\\353' oY
30l - qu\x ..... a,ﬁ\x& ’ 0 Estado natural
D Arci Ani
Arcilla glacial (Boston, ~¢\°O . reria organica
\Y »’ (Nuevo Londres, Conn.)
Detroit, Chicago y Canadd) R K :
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Y 4 g y
. (Panama) I
P
10 o ol v 4 '¢’ / H t
7 - dl\Caolinita (Mica., Wash.)
| /< Secado | E
| “Limo arenoso micaceo (Cartersvill, Ga.)
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110

Limite liquido, wy

Figura 1.15. Relacion entre el limite liquido y el indice
de plasticidad para suelos tipicos (Casagrande, 1948).

La linea A representa una frontera empirica y pasa por las coordenadas (20,
0) y (50, 22) y tiene la ecuaci6n Ip = 0.73 w, —20. Las arcillas inorganicas caen
arriba de la linea A y los suelos orgdnicos caen debajo de ella. La figura 1.15 con-
tiene mds informacion. La figura 1.16 muestra una forma simplificada, pero mas
clara de la carta de plasticidad.
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Sistema de clasificacién AASHTO

Este sistema se desarrollé en 1929. y lo usan principalmente los departa-
mentos de carreteras. De acuerdo con este sistema, el suelo se clasifica en siete
grupos, del Al al A7, segun los siguientes criterios:

¢ Tamafio de la particula:

— Grava: fraccién que pasa la malla de 75 mm y es retenida en la malla
< ntim. 10 (2 mm).

— Arena: fraccién que pasa la malla niim. 10 y es retenida por la malla
nim. 200 (0.075 mm).

— Limo y arcilla: fraccién que pasa la malla nim. 200.

o Plasticidad:

— El término limoso se aplica cuando las fracciones de finos del suelo tie-
nen un indice de plasticidad de 10 o menor.

— El término arcillosos se utiliza cuando las fracciones de finos tienen un
indice de plasticidad de 11 o mayor.

Sistema Unificado de Clasificacién
de Suelos (SUCS)

Casagrande (1942) desarrollé un sistema de clasificacién de suelos para
el Departamento de Ingenierfa de Estados Unidos para usarlo en el proyecto de
aeropuertos durante la Segunda Guerra Mundial. El sistema se ha puesto al dia
y estandarizado de acuerdo con la norma ASTM D 2487, y se le conoce como el
Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos (SUCS). El sistema es general y es
el mas utilizado en la ingenierfa geotécnica.

La base del SUCS es que los suelos finos se clasifican segtin su plasticidad

y los suelos gruesos de acuerdo con su granulometria.

® Los suelos de grano grueso que estan compuestos de grava y arena pasan
menos de 50% la malla nim. 200 (0.075 mm). Los simbolos de grupo
comienzan con un prefijo G o S: G significa grava o suelo con grava; y S,
arena o suelo arenoso.

® Los suelos de grano fino pasan con 50% o mas la malla ndm. 200. Los
sfmbolos de grupo usan el prefijo M, que significa limo inorgdnico; C, ar-
cillas inorgénicas; y O, limos o arcillas orgénicas. El simbolo Pt se usa para
turbas y otros suelos orgénicos.
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Ademas, se utilizan otras letras:

¢ W = bien graduado.
® P = mal graduado.
® L = baja plasticidad (w, < 50%).
® H = alta plasticidad (w, > 50%).

Para emplear el sistema de clasificacién SUCS, se requiere la siguiente in-
formacién:

a) Porcentaje de grava: fraccién que pasa la malla de 3 in (76.2 mm) y es
retenida en la malla nim. 4 (4.75 mm).

b) Porcentaje de arena; fraccién que pasa la malla ndm. 4 y es retenida en
la malla ntim. 200 (0.075 mm).

c) Porcentaje de limo y arcilla: fraccién que pasa la malla nam. 200

d) Coeficientes de uniformidad (C))y de curvatura (C,).

e) Limite liquido (w,) e indice de plasticidad (I,) de la porcién que pasa la
malla ndm. 40.

Es necesario aclarar que “porcentaje de arcilla” se refiere al tamafio arcilla
(< de 0.002 mm), no a la arcilla en el contexto de la mineralogfa.

La figura 1.20 presenta un esquema simplificado para obtener la clasifica-
cién de un suelo de acuerdo con la norma ASTM D 2487.
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2.1. INTRODUCCION

El planeta Tierra es un organismo dindmico. Su relieve actual, que incluye
el fondo del mar, es resultado de dos procesos antagénicos: los internos o endége-
nos, y los externos o exégenos.

Los procesos internos se encargan de crear las grandes formas del relieve
terrestre: continentes, sistemas montafiosos, depresiones ocednicas, etc. Estos
procesos internos obtienen su energfa del interior de la Tierra.

Los procesos externos modifican y esculpen la superficie de la Tierra, y
se denominan asf porque tienen lugar en la superficie terrestre o en sus prox1m1-

dades. Estos procesos son una parte bésica del ciclo de las rocas, ya que son los

responsables de la transformacién de la roca sélida en sedimento.
Los procesos externos son:

¢ Intemperizacién: fragmentacién fisica (desintegraci6n) y alteracién qui-
mica (descomposicién) de las rocas en la superficie terrestre o cerca de ella.

® Procesos gravitacionales: transporte de roca y suelo pendiente abajo
por la accién de la gravedad.

® Erosién: eliminacién fisica de material por agentes dindmicos como el
agua, el viento o el hielo.

Salvo raras excepciones, los suelos proceden de las rocas de la corteza terrestre
debido al intemperismo o meteorizacién. El término intemperismo involucra diver-
sos procesos naturales que resultan de la accién individual o combinada de factores,
tales como la temperatura, la lluvia, la gravedad y el viento.

La influencia del intemperismo tanto fisico como quimico en todos los ma-
teriales es evidente, nada escapa a él. El intemperismo rompe la roca y los mine-
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rales, modifica y destruye sus caracteristicas fisicas y quimicas, y transporta los
productos solubles. Asimismo, este proceso da origen a nuevos minerales.

Por tanto, el intemperismo combina desintegracién y descomposicién de la
roca a través de dos formas distintas: intemperismo ffsico e intemperismo quimi-
co (figura 2.1).

Figura 2.1. Efecto del intemperismo
sobre una construccion antigua.

2.2. INTEMPERISMO FiSICO
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Intemperismo fis
gracién fisica, es decir, rompe la
sin afectar apreciablemente su composicién. En general, da origen a materiales
producto del rompimiento de la roca madre en fragmentos, desde boleos hasta
particulas muy pequefias. Los principales factores del intemperismo fisico son:

Cambios de temperatura. Las rocas se calientan durante el dfa y se en-
frian durante la noche, lo cual causa repetidos ciclos de expansién y contraccién
en los constituyentes minerales. Algunos minerales se expanden mds que otros,
lo que da origen a esfuerzos diferenciales que eventualmente producen el rompi-
miento de la roca debido a fatiga.

Fragmentacion por el hielo. Los ciclos repetidos de congelacién y des-
hielo del agua en la grieta de una roca representan un proceso importante de
meteorizacién mecdnica. El agua liquida tiene la propiedad de aumentar aproxi-
madamente nueve por ciento de su volumen cuando se congela, ya que en la
estructura del hielo, las moléculas estdn més separadas que en el agua liquida.
Como consecuencia, la congelacién del agua en un espacio confinado ejerce una
presion hacia afuera sobre las paredes del lugar donde se encuentra (e. g., una

co. Destruye la roca mediante desinte-
0n

n tamafos qu‘q vez mas peguefios

raYal M=)
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botella completamente llena de agua y herméticamente sellada, colocada en un
congelador, se reventara).

Actividad biolégica. Las actividades de los organismos, entre ellos las
plantas, los animales excavadores y los seres humanos, también llevan a cabo
la intemperizacién. Los animales excavadores desplazan material fresco hacia la
superficie, donde los procesos fisicos y quimicos pueden actuar con més efec-
tividad. El efecto de los seres humanos es particularmente notable debido a las
actividades de construccién.

Alivio de esfuerzos. La reduccién de esfuerzos en un macizo rocoso causa
fracturas. Por ejemplo, un batolito de varios kilémetros cibicos de volumen, al ser
expuesto y erosionado, sufre un alivio de esfuerzos (descarga), lo cual ocasiona
una expansién de este material. La parte externa sufre una mayor expansién que la
interna, por lo cual se desarrollar4 una grieta paralela a la superficie (exfoliacién).

Gravedad. Las acumulaciones de fragmentos de roca al pie de un talud, por
la accién de la gravedad, se denominan taludes detriticos. El declive del talud es
aproximadamente el dngulo de reposo del material, por lo general entre 25°y 35°
con la horizontal, que depende del tamafio y de la angulosidad de los fragmentos.

2.3. INTEMPERISMO QUIMICO

El intemperismo quimico descompone la roca, y da lugar a un suelo cuya
constitucién mineralégica es distinta de la que tenfa la roca madre o material pa-
rental. La transformacién quimica de la roca madre produce nuevas componentes
mineral6gicas que vienen a constituir materiales muy finos hasta coloides. El
intemperismo quimico tiene lugar en presencia del agua, la cual es el disolvente

. . <z

universal. La reaccién de los minerales con el agua es, quiz4, el ca
portante mediante el que suceden las descomposiciones quimicas.
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Las principales reacciones de los minerales con el agua son:

Hidratacién. Es la incorporacién de agua a los minerales de una roca para
formar nuevos minerales, principalmente hidrosilicatos e hidréfilos. Como ejemplo,
tomemos el caso del cloruro de sodio NaCl, sal de mesa. Las moléculas de agua cir-
cundantes son polares, es decir, el oxigeno de la molécula tiene una pequefia carga
negativa residual y el hidrégeno tiene una pequefia carga positiva. Entonces cuando
las moléculas de agua entran en contacto con la sal comtin, sus extremos positivos
se agrupan alrededor de los iones de cloro y sus extremos negativos se agrupan
alrededor de los iones de sodio. Esto altera las fuerzas de atraccién existentes y se
liberan los iones en la solucién acuosa. Otros ejemplos son la transformacién de la
anhidrita en yeso y la disolucién del carbonato de calcio (CaCO,).

Hidrélisis. La hidrélisis (hydro, agua; lysis, aflojamiento) es una importante
reaccién de descomposicién en la meteorizacién de muchos minerales afectados por
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2.5. EL PERFIL DEL SUELO

En edafologia o ciencia del suelo (basada en los principios de la fisica, la
quimica y la biologfa), se considera como perfil del suelo la seccién trasversal ver-
tical, dividida en cinco horizontes (figura 2.3). El horizonte O es la parte supe-
rior del perfil, un material completamente organico, el cual se compone de hojas y
plantas parcialmente descompuestas, llamado humus. El horizonte A correspon-
de a la zona de eluviacién o lexiviacién (eliminacién o arrastre de materiales) es
decir, donde se produce el lavado y transformacién de los minerales del suelo. En
esta zona hay ausencia de minerales solubles. El horizonte B constituye la zona de
iluviacién o acumulacién (de aporte o depésito de materiales), y se caracteriza por
abundancia de minerales solubles y 6xidos de hierro; el horizonte C, por roca madre
parcialmente intemperizada, y el horizonte R, por roca madre no intemperizada.

Horizonte O

Horizonte A
(zona de lixiviacion)

¢ Horizonte B
(zona de acumulacion)

Horizonte C
(roca parcialmente intemperizada)

Horizonte R
(roca no intemperizada)

Figura 2.3. Perfil del suelo,
que muestra los horizontes.
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2.6. FORMACION DE DEPOSITOS
NATURALES DE SUELOS

En general, puede decirse que los depésitos naturales de suelos que interesan
al ingeniero civil presentan una extraordinaria variabilidad. Por tanto, debe evitarse
considerar uniforme un depésito natural de suelo. El ingeniero civil debe conocer
las caracteristicas de los depésitos de suelo con objeto de predecir las condiciones
desfavorables que se pueden presentar en un proyecto.

El producto del intemperismo puede permanecer en el sitio de origen, lo
que da lugar a:

Suelos residuales — formados in situ
0 experimentar erosion, transporte y depésito, lo cual origina:

Suelos transportados — suelos que se encuentran en un sitio
diferente del sitio de origen.

Depésitos de suelos residuales

Son depésitos de suelos desarrollados in situ y poseen las caracteristicas
geomorfolégicas relacionadas con el material parental. El grado de intemperismo
y el balance entre intemperismo fisico y quimico depende principalmente del
clima y de la roca madre; también ejercen influencia las condiciones de drenaje,
la topografia y la vegetacién. El intemperismo quimico predomina en climas ca-
lientes y himedos. En general, la intemperizacién progresa de la superficie hacia
abajo y el grado de intemperismo decrece con la profundidad.

Mitchell y Sitar (1982), asf como Vaughan (1985), han identificado las prin-
cipales caracteristicas de los suelos residuales. La descomposicién quimica del
granito deja particulas intactas de cuarzo, en tanto que la accién del agua sobre
los feldespatos y las micas produce minerales de arcilla. Lee y Coop (1995) in-
forman sobre la composicién de un sitio: cuarzo (33 %), feldespato (50 %), mica
(9%), caolinita (6 %) y esméctita (2%); con un peso unitario de 17.13 kN/m?y un
contenido de agua de 7%. Una granulometria gruesa bien graduada es caracte-
ristica de la descomposicién del granito. La ausencia de erosién y transporte pro-
duce particulas angulares a subangulares con superficies rugosas.

Depésitos naturales de suelos
transportados

Comunmente, los tipos de depésitos naturales de suelos transportados se
pueden agrupar en cinco clases de depésitos:
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Figura 2.7. Fotografias de
depositos de gravedad. R

También reciben el nombre de coluvién. Estos depésitos son extrema-
damente heterogéneos con caracteristicas de detritus. Se pueden subdividir en
depésitos de piemonte y depésitos de avalancha. Estos dltimos presentan mo-
vimientos por deslizamiento hasta de kilémetros.

Algunas propiedades de los depésitos de gravedad. El coluvién re

nrecenta 1ina condicidn inocfal\‘e ac
tJlbDLllLa Ulla CULIMIVIVEL 115V D y

ros, pendiente abajo. Los movimientos de la masa de fragmentos de roca pueden
ser rapidos y repentinos (rockslide), intermedios, o movimientos imperceptibles
(creep) del orden de centimetros por afio. En cuanto a propiedades de resistencia,
se han medido 4ngulos de friccién interna, ¢, del orden de 28° a 31°.

asf que pueden producirse movimientos futu-

Depésitos de glaciar

Est4an formados por materiales transportados y depositados por el hielo o por
el agua de deshielo.

Un glaciar es una gruesa masa de hielo que se origina sobre la superficie
terrestre por la acumulacién, compactacién y recristalizacién de la nieve. Un gla-
ciar es, en realidad, una corriente de hielo, confinada por paredes rocosas escar-
padas, que fluye valle abajo desde un centro de acumulacién cerca de su cabecera
(véase figura 2.8). En general, el trabajo de los glaciares es erosionar y alisar las
partes elevadas de tierras altas y rellenar valles y depresiones. En consecuencia,
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Figura 2.9. Caracterfsticas de
un valle de glaciar y sus depositos
(Flint y Skinner, 1977).

Morena lateral

Morena terminal

Corriente de deshielo

Deposito de
deshielo (outwash)

Seccién transversal

Till. Sedimento heterogéneo no estratificado, depositado directamente por
el glaciar, por tanto no est4 reciclado por las aguas de deshielo. Contiene desde
grandes fragmentos de roca hasta abundante gravilla en una matriz arcillosa. El till
es un depésito cuyas particulas de roca no estén clasificadas de acuerdo con su
tamafio y su peso, sino que yacen tal como fueron dejadas por el hielo. Presenta
semejanza con los suelos coluviales, excepto que los fragmentos son més redon-
deados debido al transporte.

Depésitos de deshielo (outwash). Arena y grava depositada por las aguas
de deshielo del glaciar, directamente enfrente de él.

Morenas. Son depésitos heterogéneos, no estratificados, depositados de
manera directa por el glaciar (figura 2.10). Son excepcionalmente uniformes o
extremadamente erriticos y se pueden clasificar en: frontales o terminales, de
retroceso o de rescisién y laterales. _

Depésitos estratificados de contacto con el hielo. Se les reconoce
por cambios abruptos en el tamafio de los granos. Los cuerpos estratificados de
contacto con el hielo se clasifican de acuerdo con su forma: esker (monticulos
alargados), kames (lomas y monticulos pequefios) y kettles (depresiones o marmi-
tas) (figura 2.11).

Morena
terminal 1

Morena
terminal 2

- ————

~a Morena
terminal 1

a) Antes de la recesion del glaciar

Figura 2.10. Mecanismo
de formacion de morenas. b) Después de la recesion del glaciar
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Depésitos fluvioglaciares. Las aguas de fusién de los glaciares llevan
enormes cantidades de grava, arena y limo, gran parte de las cuales se deposi-
tan sobre los lechos de las corrientes sobrecargadas de aluviones (sedimentos
fluvioglaciares). Se componen de lentes de materiales gruesos y finos en estado
denso o suelto (figura 2.12).

Depésitos de lago. La caracteristica ms comun de los depésitos gla-
ciares de lago es la extrema finura de los materiales: arcillas, limos y harina de
roca. Los grandes depésitos de arcilla glaciar poseen superficies practicamente
horizontales, y las arcillas se presentan a menudo varvadas o laminadas, es decir,
en secuencias de ldminas delgadas muy uniformes y recurrentes en forma inter-

Figura 2.11. Crigen de
estructuras dejadas por la
desaparicion del glaciar
{Flint y Skinner, 1977).

Corriente ..,  Corriente Lago‘ de
fluvial glaciar

Figura 2.12. Depositos
fluvioglaciares {U.S. Geological Survey).
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El agua se evapora de los océanos a la atmésfera, se precipita sobre la su-
perficie terrestre y fluye por los rios y bajo la tierra de vuelta al mar. Cuando el
volumen de lluvia es mayor que la capacidad de suelo para absorberla, el agua flu-
ye libremente en la superficie del terreno. Se estima un volumen de escurrimien-
to, a nivel mundial, de aproximadamente 360000 km?® en un afio. Este volumen
erosiona la superficie del terreno, razén por la cual se le considera el agente mas
importante que esculpe la superficie de la Tierra.

El caudal o gasto (m?*s) de una corriente de agua es la cantidad de agua
(volumen) que atraviesa un determinado punto en una unidad de tiempo especi-
ficado. La carga méxima de sedimentos que una corriente es capaz de transportar
se denomina capacidad (depende del caudal), en tanto que la competencia
indica el tamafio méximo de grano que una corriente puede transportar (depende
de la velocidad). Como regla general, la competencia de una corriente aumenta
en un valor igual al cuadrado de su velocidad. Siempre que la velocidad de una
corriente disminuye, su competencia se reduce, y los granos de sedimento se
depositan en un orden definido por tamafios. Se denomina seleccién al proceso
mediante el cual se separan los granos por tamarios. Este proceso explica por qué
los granos de tamafrio similar se depositan juntos.

Actividades geolégicas de las corrientes. Con respecto a las corrientes
de agua superficial, se distinguen las siguientes actividades geol6gicas:

— Erosién (accién hidraulica, abrasién y solucién).
— Transporte.
— Depésito.

La accién hidraulica consiste en levantar y mover partfculas sueltas por la
fuerza inherente del flujo del agua. La abrasi6n es el rozamiento mecénico entre
las particulas en movimiento y la roca firme del cauce. La solucién tiene lugar
cuando el agua de la corriente disuelve materia de los minerales que constituyen
el lecho del rio y de las particulas de roca que transporta.

Las corrientes transportan su carga de sedimentos de tres formas: en so-
lucién (carga disuelta), en suspensién (carga suspendida) y a lo largo del fondo del
cauce (carga de fondo). La carga disuelta consta de minerales y sales; la carga en
suspensién, por lo comtn de arcilla y/o limo; y la carga de fondo, generalmente
de arena y grava (figura 2.17).

Los suelos transportados y depositados por el agua son suelos aluviales.
Los suelos aluviales son semejantes en muchos aspectos a los suelos glaciares.
Sin embargo, se aprecia un mayor grado de estratificacién. El agua transporta y
deposita las particulas dando origen a:

® Depésitos de torrentes. El agua de las tormentas intensas arrastra gran-

des cantidades de material grueso y los deposita a la entrada de los valles,
lo que da lugar a conos de deyeccién.

72 Cap. 2. Depositos naturales de suelo






La figura 2.19 muestra el modelo de un rfo. El canal se construyé en arena,
con una irregularidad, que se ve al frente. El agua fluye segin la direccién indica-
da por las flechas. El rio comienza a desarrollar meandros después de tres horas.
Después de seis horas los meandros se agrandan.

Depésitos de abanicos aluviales. Se forman normalmente donde una
corriente fluvial de gradiente alto abandona un valle estrecho en terrenos mon-
tafiosos y sale en forma repentina a una llanura amplia y llana o a un fondo de
valle. La cafda subita de velocidad hace que la corriente libere de manera rdpida
su carga de sedimento en una acumulacién que tiene la forma de cono o abanico.
Casi siempre, el material grueso se deposita cerca del dpice del abanico, mientras
que el material fino es transportado hacia el extremo opuesto (figura 2.20).

Cauce inictal Después de 3 horas

B Después de 6 horas
B

Figura 2.19. Modelo de laboratorio
que muestra el desarrollo de meandros
(Friedken, Waterways Experimental Station).

Figura 2.20. Abanico aluvial.
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Con el propésito de ilustrar algunas propiedades de los depésitos lacus-
tres se presenta como ejemplo la cuenca en donde se localiza la Ciudad de Mé-
xico, la cual abarca 9600 km? y es predominantemente una planicie lacustre con
una elevacién promedio de 2250 m sobre el nivel del mar. La cuenca de México
se cerr6 debido a la actividad volcénica, hace aproximadamente 700000 afios, lo
cual dio origen a seis lagos (Zumpango, Xaltocan, Texcoco, México, Xochimilco y
Chalco, figuras 2.22 y 2.23). En los periodos de gran precipitacién pluvial se for-
maba un solo lago de aproximadamente 2 000 km?. Los productos de la intemperi-
zacién de rocas andesiticas, suelos residuales, gravas y arenas fueron erosionados
y transportados hacia el lago. Otros constituyentes finos y ultrafinos de ceniza
volcénica se depositaron también en el lago; la ceniza volcénica se transformé en
minerales de arcilla (Dfaz-Rodriguez et al., 1998).

Los sedimentos depositados en el antiguo lago son mezclas complejas de
minerales cristalinos y no cristalinos que desaffan una nomenclatura. Son sedi-
mentos heterogéneos volcdnico-lacustres con una proporcién y variedad de mi-
crofésiles (ostrdcodos y diatomeas).

Lago
\ Xaltocan Lago
i -
E RN \ =7 " nZumpango
\-‘ g -
[4 i l
/ y So-
J had - -
¢ 9600 km: \a 1
\
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h ]
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/
- _,'
Lago Chalco -
0 10 20
e —
Kilometros
0 18
b ——]
Kilometros

Figura 2.22. La cuenca de México y sus antiguos 1agos
(Dlaz-Rodriguez et al., 1998).
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Algunas propiedades son:

— v, = 1.15 ton/m?.

~ G, =264

- n=49%.

Permeabilidad horizontal mayor que la vertical.
— Alta compresibilidad al saturarse.

[

Dep6sitos marinos

El agua de los océanos est4 en constante movimiento. Los vientos generan
corrientes superficiales. La Luna y el Sol producen mareas, las diferencias de
densidades crean circulacién y las olas transportan energfa.

La acci6n de las olas y de las corrientes costeras en los mares forma playas
y depé6sitos costeros, principalmente de arena y grava. El carécter salino del agua
actda como electrolito que facilita la floculacién y la sedimentaci6n de las par-
ticulas de suelo.

Los depésitos marinos tienen, en general, dos fuentes:

1. Sedimentos terrestres transportados por rios, glaciares, viento y por fallas
de los taludes que forman la costa.

2. Depositacién marina de los restos orgdnicos e inorgdnicos de la vida ma-
rina y por la precipitacién de soluciones sobresaturadas.

Las caracterfsticas topograficas del fondo del mar, en una forma muy simpli-
ficada, son las siguientes:

¢ Plataforma continental. Abarca los primeros 150 m y tiene una pen-
diente de 0.2%.

* Pendiente continental. Tiene una pendiente del orden de 0.4 %, y pro-
fundidades comprendidas entre 1500 y 3500 m.

¢ Elevacién continental. Tiene una pendiente del orden de 0.1% y 1 %.

Las caracteristicas generales de los sedimentos marinos son:
— Hasta 200 m de profundidad: arena, limo y arcilla.
~ De 200 m a 1000 m de profundidad: limos y arcillas.

— Profundidades mayores de 1000 m: arcillas.

Las figuras 2.28 y 2.29 muestran perfiles de propiedades de suelos marinos.
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3.1. INTRODUCCION

Todos los materiales estan compuestos por uno o més de los 118 elementos
conocidos. Un elemento es la materia representada por un 4tomo en particular
(un 4tomo cuyo nticleo tiene un niimero especifico de protones), y que no se pue-
de separar en otras més sencillas por medios quimicos. Las caracteristicas mas
importantes de los elementos son el niimero de electrones y la forma como éstos
estan arreglados alrededor del niicleo del 4tomo (estructura atémica).

En 1789, Antoine Lavoisier (1743-1794) compil6 una lista de 23 elementos.
En 1870 se conocfan 65 elementos y ya en 1925 se habian descubierto 88. En la
actualidad, se conocen 118 elementos. En 1869, Dimitri Mendeléiev (1834-1907)
demostré que, cuando los elementos estdn dispuestos en el orden de masa atémica
creciente, las propiedades similares se repiten periédicamente, y elabor una tabla en
la cual ubicé a los elementos en lineas horizontales, de tal modo que las propiedades
similares aparecieran en columnas verticales, conocidas como grupos o subgrupos.
Mendeléiev basé su arreglo en las valencias, el niimero que describe la capacidad
de un elemento para combinarse con otros elementos.

La tabla periédica de los elementos (tabla 3.1) agrupa a 118 elementos
conocidos. Se puede observar que cada secuencia horizontal de elementos mos-
trada en la tabla periédica termina con un gas. Estos gases son helio, neén, argén,
criptén, xenén y radén, y debido a que no reaccionan, se conocen como gases
inertes o gases nobles. Con la excepcién del helio, el cual tiene dos electrones, to-
dos los gases nobles tienen ocho electrones en su capa externa. Esta observacién
condujo al concepto de que la estructura més estable para un dtomo es la que
presenta ocho electrones en su capa externa.

Cuando los elementos forman un compuesto, siempre se combinan en la
misma relacién de masas. Esto significa que cada compuesto tiene una compo-
sicién constante sin que importe c6mo se obtiene o se prepara, esto es, siempre
contendré la misma proporcién, por masa, de sus elementos constitutivos.
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3.2. ELATOMO Y SU ESTRUCTURA

El 4tomo se define como la unidad bésica de un elemento que puede inter-
venir en una combinacién quimica.

De manera muy simple, la estructura de un d4tomo se compone de un niicleo
formado por protones (con carga positiva, pero con mayor masa que los electro-
nes) y neutrones (con masa, pero sin carga); alrededor del nicleo est4n los elec-
trones, que se mueven a grandes velocidades y tienen carga eléctrica negativa.
Se denomina niimero atémico, Z, de un elemento al nimero de protones en el
nuicleo del 4tomo de un elemento. El niimero de neutrones varia en un elemento,
y esto da origen a is6topos, los cuales son 4tomos con el mismo nimero atémico,
pero con diferente niimero de neutrones. La identidad quimica de un 4tomo que-
da determinada por su niimero atémico. La masa atémica, A (denominada peso
atémico), es la masa de un 4tomo en unidades de masa atémica. Una unidad de
masa atémica (uma) se define como una masa exactamente igual a un doceavo
de la masa de un 4tomo de carbono —12.

El nicleo de un 4tomo no se puede modificar mediante procesos quimicos
ordinarios, pero el 4tomo puede perder o ganar electrones. Los 4tomos o molécu-
las que han ganado o perdido electrones se llaman iones negativos (aniones) o
iones positivos (cationes), respectivamente. Cada ion se representa por un sim-
bolo seguido por un superindice que sefiala el nimero de unidades de carga que
transporta. De esta manera, Na* representa un 4tomo de sodio que ha perdido un
electrén; S*~ uno de azufre que ha ganado dos electrones; O,* es una molécula
de oxigeno que ha perdido un electrén.

En un modelo muy sencillo (véase figura 3.1) se considera que los elec-
trones se mueven sobre superficies esféricas con distintos radios (niveles de
energfa o capas), el nombre que reciben las trayectorias de los electrones se
llama orbitales atémicos. Sobre una superficie orbital s6lo puede circular un
nimero especifico de electrones. El primer nivel de energfa se denomina s, el
segundo 2s y 2p, el tercero 3s, 3p y 3d, y el cuarto 4s, 4p, 4d y 4f. La tabla 3.1
muestra el nombre del elemento, su simbolo, su ndmero atémico y la configu-
racién electrénica.

3.3. ENLACES ATOMICOS

Los elementos se combinan entre si para formar una amplia variedad de sustan-
cias mds complejas. La fuerza de atraccién que une los 4tomos para formar moléculas
se denomina enlace quimico. :Cuéles son las fuerzas que enlazan a los dtomos
entre sf para formar las moléculas? La valencia, que es una medida de la capacidad
de combinacién de los 4tomos. Los electrones de valencia se llaman asf porque
generalmente intervienen en los enlaces atémicos debido a que se encuentran en la
capa externa de los 4tomos.
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® Enlace covalente. En los enlaces covalentes se comparten uno o maés
electrones entre dos nticleos, con objeto de completar sus 6rbitas exte-
riores. Los electrones exteriores circulan a ambos 4tomos y los unen en un
solo paquete. Los enlaces covalentes son muy fuertes.

H.+-H = H:H

e Enlace metalico. En los enlaces metalicos, los electrones de valencia no
pertenecen a un niicleo en particular, son libres de moverse de un ion a
otro sin romper el mecanismo de enlace. Los electrones de valencia mé-
viles actian como “pegamento eléctrico”. El enlace metilico es el respon-
sable de la elevada conductividad eléctrica de los metales.

Enlaces secundarios (de baja energia). Son relativamente débiles, y
unen moléculas.

e Enlace de Van der Waals-London. Se debe al movimiento de los
electrones en sus érbitas, lo cual induce campos eléctricos, capaces de
interactuar con el campo eléctrico de otros 4tomos, que originan fuerzas
de atraccién.

¢ Enlace hidrégeno. Una molécula es eléctricamente neutra. Sin embar-
go, el centro de gravedad de las cargas positivas y negativas puede no coin-
cidir, lo cual da lugar a un dipolo (e.g., la molécula de agua).

En una forma muy simple:

1. Los enlaces i6nicos y covalentes se encuentran en los minerales de arcilla,
y tienden a proporcionar malas propiedades de conduccién eléctrica y
térmica.

2. Los enlaces de Van der Waals se encuentran en los minerales de arcilla, y
son muy importantes en el comportamiento de las arcillas.

3. Los enlaces metélicos se encuentran en los metales, y tienden a propor-
cionar ductilidad y buenas propiedades de conduccién eléctrica y térmica.

3.4. MINERALOGIA

Cuando un enlace quimico une dos o més elementos en proporciones de-
finidas, la sustancia se denomina compuesto. La mayoria de los minerales son
compuestos quimicos. La mineralogia es la ciencia que estudia los minerales.
Un mineral es un material natural inorgdnico con una estructura interna orde-
nada y una composicién quimica definida. El estudio de los minerales abarca tres
aspectos fundamentales: estructura cristalina, caracteristicas fisicas y propieda-
des quimicas.
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Un cristal se compone de 4tomos dispuestos en un modelo tridimensional
que se repite periédicamente. El conocimiento de la estructura cristalina de un
cristal sirve para la identificacién del mineral, asf como para explicar sus propie-
dades ffsicas que, en gran parte, dependen del modo como se hallan ordenados
los 4tomos y las moléculas de que consta. La forma cristalina externa es la expre-
si6n aparente del arreglo interno de los 4tomos.

Las principales caracteristicas fisicas que sirven para identificar los minera-
les son las siguientes:

Forma cristalina.
Peso especifico.
Dureza.

Raya.

Brillo y exfoliacién.
Fractura.

|

El anilisis quimico de los minerales puede ser bastante complejo, salvo
cuando se trata de resolver una duda relativa a una cuestién simple. En ciertos
casos, el anélisis quimico no basta por sf mismo para identificar un mineral, como
lo ilustran el diamante y el grafito, cuya composicién quimica es idéntica, pero
con estructura cristalina diferente.

Se conocen més de 4 000 minerales, aunque s6lo ocho elementos constituyen
98 % (en peso) de la corteza continental. Estos elementos son: oxigeno (46.6 %), si-
licio (27.7 %), aluminio (8.1 %), hierro (5.0 %), calcio (3.6 %), sodio (2.8 %), potasio
(2.6 %) y magnesio (2.1 %).

Los minerales se dividen en clases principales con base en su composicién:

— Sulfuros.

— Haluros.

— Oxidos.

— Carbonatos.
— Sulfatos.

— Silicatos.

3.5. MINERALOGIA DE LAS
ARCILLAS

Los suelos estdn constituidos por particulas de diferente tamario (e.g. frac-
ciones: arcilla, limos, arenas, gravas, etc.), y cada fraccién de tamafio contribuye
con diferentes propiedades. En general se le presta mucha atencién a la fraccién
gruesa, pero muchos de los problemas de la ingenierfa practica se relacionan con la
fraccién fina de los suelos.
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El término “arcilla” tiene diferentes significados. Para evitar falta de claridad
en el uso del término, se debe hacer la distincién entre “tamafio arcilla” (particu-
las menores de 0.002 mm) y “minerales de arcilla” (material resultado del intem-
perismo quimico de la rocas con propiedades de alta plasticidad).

Los minerales de arcilla son silico-aluminatos hidratados con una forma
cristalina y una estructura molecular relativamente complejas. Las investigaciones
han demostrado que estos minerales estdn constituidos por dos tipos de l4minas:

¢ Lamina silicica. La unidad bésica silicica (S;04*") con una carga menos
4 est4 formada por un 4tomo de silicio, rodeado de cuatro de oxigeno. El
conjunto estd organizado en forma de tetraedro (figura 3.24). La distancia
0-0 es de 2.55 A, lo cual deja un espacio interior de 0.55 A, en el que un
4tomo de silicio de 0.5 A de radio cabe sin causar distorsién. Los tetraedros
se agrupan en unidades hexagonales con un 4tomo de oxigeno de enlace
entre cada tetraedro, lo cual origina la formaci6én de una ldmina silicica con

un espesor de 4.93 A (figura 3.2b).

a) Unidad bisica silicica (tetraedro).
b) Lamina silicica.

Q Oxigeno
@ silicio

a) Unidad basica silicica (tetraedro)

A_A_A_A_
Y X X X X
Y X X X
TY X Y Y
Y/ VAR,

b) Lamina silicica

Figura 3.2. Unidad y Iamina sillcica.

* Limina aluminica. La unidad bésica aluminica [AL(OH),] est4 formada
por un 4tomo de aluminio y seis de oxigeno o hidréxidos. Alrededor de él
se dispone el conjunto en forma de octaedro (figura 3.3). Al agruparse los
octaedros con un 4tomo de oxigeno como nexo entre ellos, se forma una
lsmina aluminica con un espesor de 5.05 A.
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b) Lamina aluminica

Figura 3.3. Unidady lamina aluminica.

De las distintas combinaciones de estas dos capas y de los diferentes catio-
nes y aniones que las forman, resulta la gran variedad de los minerales arcillosos.
Los minerales de arcilla se clasifican en tres grupos principales:

1. Caolinitas (kaolinites). Estan formadas por una unidad silicica y una
unidad aluminica, con estructura i:1 (figura 3.4a). Estas unidades se
repiten indefinidamente hasta formar una red o malla. Su composicién
quimica general se expresa mediante la férmula:

(OH),ALSi,O,,

La caolinita es un mineral abundante en los suelos, estable y resistente a
la penetraci6n del agua, y no estd sujeta a expansién cuando se satura con
agua. Un cristal tipico de caolinita puede tener entre 70y 100 capas de es-
pesor. La haloisita (halloysite) es un mineral de la familia de las caolinitas.

2. Montmorillonitas (montmorillonites). Estdn constituidas por una uni-
dad aluminica entre dos unidades silicicas, con estructura 2:1, lo cual forma
una ldmina de montmorillonita (figura 3.4b). Su composicién quimica se
expresa mediante la férmula:

(OH),ALSi,0, NH,0
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La liga entre dos ldminas es débil y da como resultado un material poco
estable, de manera especial en presencia del agua, lo cual induce expansién. La
bentonita pertenece a la familia de las montmorillonitas, y usualmente se forma a
partir de la intemperizacién de las cenizas volcédnicas.

a) Unidad b4sica aluminica (octaedro).
b) Limina aluminica.

3. Illitas (illites). Estan compuestas de manera similar que las montmorillo-
nitas en lo referente a las unidades bésicas, con estructura 2:1 (figura 3.4b),
pero son diferentes en su composicién quimica:

(OH)4Ky(Al4Fe4Mg4Si8>y)O

20

La estructura bésica de la illita consiste de una ldmina octaédrica (gibsita)
entre dos ldminas silicicas.

a) Estructura 1:1 de la caolinita

-

7247

| el

b) Estructura 2:1

Figura 3.4. Estructura
de minerales de arcilla. Montmorillonita
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La figura 3.7 explica los fenémenos de floculacién (agregacién) y dispersién
en las particulas de arcilla en suspensién. Si la resultante de las fuerzas de atrac-
cién y repulsién entre dos particulas de arcilla es de atraccién, ambas particulas
floculan.

Un decrecimiento del espesor de la doble capa difusa reduce la repulsién
eléctrica y causa floculacién, mientras que un aumento de la doble capa difusa
disminuye la atracci6n eléctrica y provoca dispersi6n.

a) Floculacion salina

b) Floculacién no salina

c) Dispersion

Figura 3.7. Estructuras sedimentadas {Lambe, 1958).
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3.6. DETERMINACION DE
LA COMPOSICION
DE LOS SUELOS

No hay un método unico para identificar los minerales que contiene una
muestra de suelo. Esto se debe, en parte, a que en una muestra de suelo la pre-
sencia de un mineral interfiere con la identificacién de otro. Sin embargo, el
uso combinado de los métodos de identificacién permite llegar a conclusiones
cuantitativas respecto a su composicién. Los métodos con que se determina la
composicién de los suelos son los siguientes:

Difraccién de rayos X.

Anilisis térmico diferencial.
Espectroscopia de infrarrojo.
Microscopio electrénico de barrido.
Microscopio electrénico de trasmisién.
Microscopio de fuerza atémica.

AN e

Difraccién de rayos X

La difraccién es el fenémeno por el cual las ondas (e.g., la luz), asf como los
electrones, pueden desviarse de su trayectoria rectilinea y contornear obstéculos.
Es decir, cualquier desviacién de la luz que no sea reflexién o refraccién se llama
difraccién.

Las estructuras cristalinas se determinan usando la difraccién de los rayos
X. El arreglo atémico de las estructuras cristalinas se deduce de observaciones
de los rayos X difractados por los planos de 4tomos en el mineral, con base en
los principios de la fisica 6ptica. Los rayos X son parte del espectro electromag-
nético, estén situados en la regién de las ondas cortas (0.01 <A < 100A) y son
comparables con la luz visible, pero con una longitud de onda 5000 a 10000
veces menor.

Cuando un haz de rayos X pasa a través de un sélido cristalino, cada dtomo
en el haz dispersa parte de la radiacién. Las ondas dispersadas de los diferentes
dtomos interfieren unas con otras. La interferencia de las ondas puede ser cons-
tructiva o destructiva. Un instrumento moderno de rayos X es capaz de trazar un
mapa del padrén, de difraccién de un cristal y, a partir de dicho padrén, deducir
el arreglo de los 4tomos que produjeron la difraccién.

En 1913, los cientificos ingleses William y Lawrence Bragg encontraron
que los patrones de difraccién se pueden interpretar si se consideran las capas de
atomos de los cristales como planos de reflexi6n.

Imaginemos un sélido donde los planos de los 4tomos estdn separados
por una distancia d, como se muestra en la figura 3.8. Los rayos X que inciden

_.
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estdn en fase en AB. La onda ACA’ se dispersa, o se refleja por un dtomo en
la primera capa de 4tomos del sélido. L.a onda BEB’ es reflejada por un d4tomo
en la segunda capa. Si estas dos ondas estdn en fase en A’B’, la distancia ex-
tra, cubierta por BEB, debe ser un niimero entero, maltiplo de la longitud de
onda, A. En la figura, la distancia extra DEF, es 2A. Ahora se observa que el
triangulo CDE es un tridngulo rectdngulo. Utilizando trigonometrfa, se puede
demostrar que la distancia DE es d sen 8, donde d es la distancia entre los pla-
nos de 4tomos y 0 es el dngulo entre la onda incidente y el plano de dtomos.
Como la distancia DEF es el doble de DE, se tiene:

DEDF = 2\ = 2d sen 0

Figura 3.8. Difraccion de rayos X en un cristal.

Se puede demostrar que la ecuacién general para la interferencia construc-
tiva es:

nh = 2d sen 9
donden =1, 2, 3,

Esta relacién se conoce como la ley de Bragg, la cual permite la determi-
nacién de la distancia entre los planos a partir de una longitud de onda conocida
y de los valores de 6, determinados experimentalmente y en los cuales se efectda
la interferencia constructiva. Los Bragg fueron galardonados con el Premio Nobel
de Fisica en 1915 por su trabajo pionero.
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Procedimiento

El método de identificacién de minerales por difraccién de rayos X consiste en
reducir a polvo un mineral que pase la malla 325. Cuando un haz de rayos X pasa a
través del polvo en los granos orientados al azar, existirdn algunos con orientaciones
adecuadas para producir la difracci6én de rayos X desde cada grupo de planos con un
espaciamiento d caracteristico. Si se registran los dngulos de difraccién, los espacia-
mientos 7 pueden calcularse y disponerse en secuencia con las intensidades relativas
de los haces, también indicadas. La figura 3.9 presenta las graficas obtenidas (di-
fractogramas) para Jos tres grupos de arcillas.
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Figura 3.9. Difractograma caolinita, illita y montmorillonita
[Yong y Warkentin, 1972).
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Analisis térmico diferencial

Bajo la denominaci6én de analisis térmico se engloban un conjunto de
técnicas analiticas que estudian el comportamiento térmico de los materiales.
La mayor parte de estos cambios se pueden estudiar si se mide la variacién de
distintas propiedades de la materia en funcién de la temperatura.

Los minerales de arcilla contienen hidroxilos y moléculas de agua unidos
a la red cristalina con diferente energia. La temperatura necesaria para elimi-
nar estas moléculas, la pérdida de peso que experimenta una sustancia o la
energia son caracteristicas que se usan con propésitos de diagnéstico. El ana-
lisis térmico diferencial (DTA: differential thermal analysis) consiste en la
determinaci6n del calor absorbido o desprendido (endotérmico o exotérmico)
por una muestra de suelo al experimentar cambios fisicos o quimicos cuando
ésta se somete a un proceso de elevacién de temperatura. El fundamento del
DTA se conoce desde fines del siglo xix, siendo Le Chatelier quien en 1887,
en un horno de combustién de disefio propio, obtuvo la primera curva termo-
diferencial de una arcilla.

Si se calientan dos sustancias bajo las mismas condiciones, una capaz de
experimentar cambios con la temperatura y otra térmicamente inerte, se esta-
blecera una diferencia de temperaturas entre ellas. La diferencia de tempera-
tura entre la muestra de prueba que experimenta cambios fisicos o quimicos
y el material inerte se debe esencialmente a:

® Reacciones endotérmicas, en las que se absorbe calor durante la
reaccion; en las arcillas, tales reacciones se deben a la evaporacién del
agua de hidratacion.

* Reacciones exotérmicas, en las que el material cede calor durante
la reaccién; tales efectos se producen en la combustién de compuestos
organicos, la oxidacién de sulfuros, el desarrollo de nuevas fases crista-
linas, la nucleacién, la recristalizacién y otros.

Un aparato de DTA consta de cuatro partes (figura 3.10):

1. Unidad de calentamiento. Se compone de un horno eléctrico capaz
de calentarse entre 0y 1200 °C Los hornos se calientan con velocida-
des comprendidas entre 5 a 50 °C por minuto.

2. Unidad de control y programacién. Esto se realiza mediante una uni-

dad computarizada.

. Unidad portamuestras y portaelementos.

4. Unidad de registro.

W
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Figura 3.1 1. Termograma de haloisita.

Espectroscopia de infrarrojo

La espectroscopia de infrarrojo (IR spectroscopy) es la rama de la es-
pectroscopia que trata con la parte infrarroja del espectro electromagnético. El
espectro de IR resultante de la absorcién de frecuencias definidas es una caracte-
ristica del mineral que, segiin Farmer (1968), no sélo sirve como huella digital de
identificacién, sino que también, en algunos casos, proporciona informacién so-

hre 1a pcf 110t11ra v nat raln’7a de ]n r\nhsfﬂ'l wwontec lcnmn firac la diferencia en-
M1 14 LotiuLtuia y naturaieza Ge 16s constitu yLines 1SOMOr LILUY, 1 UILUIVIIVIa U1

tre el agua molecular y los OH estructurales, y el grado de regularidad estructural,
ademds de informaci6n sobre la familia de minerales con la cual se relaciona un
mineral conocido y los cambios en el espectro por efecto de moléculas adsorbidas
en la arcilla. El objetivo de la espectroscopia de infrarrojo radica en identificar la
fracci6n arcillosa de los suelos, en particular las denominadas arcillas “amorfas”.

La frecuencia a la que un grupo atémico vibra depende principalmente: de
las masas relativas de los 4tomos y de las fuerzas interatémicas. Si las moléculas
de un tipo especifico no se irradiaron con radiacién infrarroja de frecuencia o lon-
gitud de onda continua, puede haber frecuencias de radiacién que correspondan
a una frecuencia molecular caracterfstica y entonces aparece una banda.

La energfa de la radiacién hace vibrar a la molécula y la radiacién es ab-
sorbida por ella. El espectro de un compuesto con frecuencias continuas de in-
frarrojo muestra valores para los cuales la radiacién es absorbida, y estos valores
corresponden a frecuencias de vibracién de la molécula. La figura 3.12 presenta
un ejemplo de espectrograma de IR para una muestra del suelo de la Ciudad de
México.
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Procedimiento

Se tritura finamente la muestra, mezcl4ndola con una sal especialmente
purificada (por lo general bromuro de potasio). Esta mezcla en polvo se comprime
con una prensa mecénica para formar una pastilla translicida a través de la cual
puedan pasar los rayos infrarrojos.

Microscopio electrénico de barrido
La 6ptica electr6nica se basa en tres descubrimientos:

a) El descubrimiento del electrén por Thompson en 1887.

b) La naturaleza ondulatoria de las particulas de materia, de acuerdo con la
hipétesis de Broglie en 1923.

c¢) El descubrimiento por Busch, en 1926, de lentes magnéticas o eléctricas
con simetria axial a partir de particulas cargadas.

Al igual que los microscopios 6pticos, el propésito del microscopio elec-
trénico de barrido (SEM: scarnning electron microscope) es aumentar la capa-
cidad de observacién de objetos muy pequefios. Esto se logra mediante el uso de
electrones en lugar de luz, asf como de lentes eléctricas o magnéticas en vez de las
lentes de vidrio. Con ello se puede observar la imagen producida por las particulas o
registrarlas en fotograffas.

El SEM permite observar la morfologia, textura y mineralogia de los distin-
tos componentes del suelo, tanto en muestra total como en fracciones.

El microscopio electrénico de barrido, unido a un espectrémetro de energfa
dispersiva de rayos X, es un equipe que proporciona informacién detallada por sus
caracteristicas de gran profundidad de campo y resolucién; ademss, por su alto
rango de aumentos, permite el estudio de textura y formas cristalinas. También
puede realizar estudios de anélisis elementales que proporcionan datos cualitati-
vOs y cuantitativos.

En estudios de estructura de suelos, el SEM nos permite reconocer las
relaciones entre particulas; algunas de éstas pueden ser extremadamente pe-
queiias. En estudios micropaleontolégicos, el SEM es una herramienta indis-
pensable para la identificacién de microfésiles; las diatomeas son algas fésiles
muy {itiles para realizar interpretaciones paleoambientales.

El SEM trabaja en vacfo y requiere preparacién de la muestra, lo cual con-
siste en el siguiente proceso:

a) Secado a punto critico.
b) Recubrimiento con oro o carbén (spottering).

En la figura 3.13 se ve una fotomicrograffa de una muestra de caolinita.
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Figura 3.13. Fotomicrografia y difractograma de una Caolinita
(SEM Petrology Atlas, 1984).

Microscopio electrénico de trasmisién

El microscopio electrénico de trasmisién (TEM: Transmission electron
microscopy) puede compararse con un microscopio 6ptico comiin. La fuente de
iluminacién (luz visible) se remplaza por una cdmara de emisién de electrones y
las lentes de vidrio por campos eléctricos o magnéticos. Como los haces electréni-
cos son invisibles al ojo humano, una pantalla fluorescente remplaza a la pantalla
de vidrio despulido de los microscopios comunes. Un sistema de aumentos conti-
nuos permite obtener un rango sin distorsiones, de 900 a 100000 veces.

El TEM trabaja en vacio y requiere preparacién de la muestra, lo cual con-
siste en el siguiente proceso:

a) Fraccionamiento.

b) Purificacién (eliminacién de solutos, materia orgénica, cubiertas amor-

fas, hierro libre y otros).

¢) Disgregacion.

d) Sombreado.

Microscopio de fuerza atémica

Los enlaces estructurales en las arcillas estdn determinados por fuerzas de
diversa naturaleza: quimica (de valencia), electrostatica-iénica, molecular (de Van
der Waals), de capilaridad, electrostatica (fuerzas de Coulomb) y magnética.

Por tanto, la investigacién de las fuerzas de interaccién entre los elementos es-
tructurales de un suelo adquiere un carécter de primera importancia. El microsco-
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pio de fuerza atémica (AFM: atomic force microscopy) constituye en la actualidad
una de las herramientas de frontera mds poderosas para el estudio de la nanomecéni-
cay otras propiedades fundamentales, como la elasticidad local, las fuerzas adhesivas
y la fisica de superficies. El AFM permite realizar investigacién espacial en muestras
no conductoras con resolucién atémica.

En la figura 3.14 se aprecia una imagen obtenida del suelo de la Ciudad de
México. La figura 3.15 muestra otra fotografia del AFM. Nétese el ordenamiento
de 4tomos.

Figura 3.14. Fotografla
de microscopio de fuerza
atémica de una muestra
del suelo de la Ciudad de

México.
Nano scope Contact AFM
Scan size 1.000 pm
Set poit -1.000V
Scan rate 10.17 Hz
Number of samples | 256
)5091049.00
Angulo de vision
Angulo de iluminacién

4 5,

\

m/
X 20.000 nM/div \B“d/
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Figura 3.15. Imagen de

la superficie de un cascardon
de huevo, obtenida con
microscopio de fuerza atémica.
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4.1. INTRODUCCION

Los problemas comunes de la mecédnica de suelos se relacionan con la esta-
bilidad del suelo para soportar cargas aplicadas. La fotografia de la p4gina 109
(Crawford, 1963) ilustra en forma muy clara y concluyente el efecto de la es-
tructura de un suelo, porque en ella se pueden observar los dos estados limites
de la estructura de un espécimen de suelo. El suelo de la izquierda muestra un
espécimen cilindrico de suelo “inalterado” que soporta una carga importante (sue-
lo estructurado, un suelo con su maxima resistencia al esfuerzo cortante). En
cambio, a la derecha se representa el mismo suelo totalmente remoldeado (sin
estructura o desestructurado), sin capacidad para resistir cargas, y se comporta
como un fluido viscoso, un suelo con minima resistencia al esfuerzo cortante.

o e o omobera Fam o o

En el estado remoldeado no existe estructura, sino tinicamente particu
granos que flotan en una matriz. Por tanto, las propiedades mecdnicas de los esta-
dos inalterado y remoldeado son casos limite que ejemplifican el muy importante
efecto de la estructura de los suelos.

Todos los materiales poseen una estructura, es decir, una serie de elementos
repetitivos caracteristicos que en su conjunto constituyen la esencia y dan origen
a propiedades particulares.

La ciencia de materiales investiga la relacién que existe entre las propieda-
des fisicas y mecénicas de los materiales con su composicién quimica y estructura.
Si se sabe qué dtomos estdn presentes en un determinado material y cémo estdn
arreglados, entonces es posible entender las propiedades de dicho material. No basta
conocer la composicién quimica, ya que el carbén y el diamante tienen la misma,
pero con diferente arreglo y, por consecuencia, poseen distintas propiedades.

La estructura de un suelo es consecuencia de varios procesos naturales,
como los procesos de sedimentacién y consolidacién, lo cual da origen a un sis-
tema natural. Si se destruye la estructura que a la Naturaleza le tom6 cientos o
miles de afios en construir, no se puede restaurar en el laboratorio.
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En el caso de los suelos finos, el problema es més complejo, ya que se trata
de un material natural heterogéneo en cuyo proceso de formacién intervienen di-
versos factores, como el ambiente de depositacién, la velocidad de acumulacién,
la turbulencia durante la sedimentacién y los cambios posdeposicionales, entre
otros factores.

El suelo se compone de particulas sélidas, liquido y gas:

e Las partfculas s6lidas pueden estar formadas por uno o mas minerales, y
su tamario puede variar desde grandes fragmentos de rocas hasta particu-
las coloidales (particulas con tamafio menor a 1 pm).

¢ La fase liquida de los suelos estéd construida por agua con una gran varie-
dad de electrolitos disueltos.

e La fase gaseosa es usualmente aire, aunque puede contener gases or-
ganicos.

Las propiedades mecénicas e hidrdulicas de los suelos dependen directa-
mente de la interaccién de todas las fases. No obstante, estas interacciones no se
pueden entender en términos de una particula aislada, pues se requiere el estudio
de un sistema de particulas.

4.2. SUPERFICIE ESPECIFICA

En suelos gruesos predominan las fuerzas de la gravedad, la relacién
drea superficial-peso de las particulas es pequefa vy, por consiguiente, la
actividad superficial de las particulas también es pequefia. Asimismo, és-
tas representan un comportamiento poco influido por la mineralogfa de sus
componentes; sin embargo, locaimente afectan las caracteristicas de friccién
de las superficies en contacto.

Un cubo de 10 cm de lado tiene un 4rea superficial de 600 cm? (0.06 m?)
y un volumen de 0.001 m3. Si dividimos este cubo en cubos de 1 cm de lado, el
volumen original no cambia, pero el 4rea se incrementa a 0.6 m?. Si volvemos a
dividir el cubo original en cubos de 1 mm de lado (figura 4.1), el volumen original
sigue sin cambiar, pero el 4rea se incrementa a 6 m?. Es decir, a medida que se
disminuye el tamafio de particula, aumenta el 4rea superficial, por tanto, la rela-
cién del 4rea superficial-peso tendera a aumentar.

W,
Voo

Si el cubo de 10 cm de lado es de cuarzo (S, = 2.65), y como S_ =

entonces W, = 2.65 X 1072 m* X 10° g/m* = 2650 g.

La relacién drea-peso es 02'2:0'“2 = 0.0000221 m?%g.
g

112









Figura 4.2. Estructura de
"panal” (Terzaghi, 1925].

Estructura de una arcilla marina ‘: L w
(amplificada 10 000 veces) P "
4

. Particulas de arcitla '(\?\ Grano de limo , *f
Particulas coloi l’e. - "‘)“'. ‘
coloidales \ ' - ’ -
floculadas con grado bajo " g . /
. de consolidacion 5 * 4 ,
Particulas coloidales y | * . ¥
floculadas con grado alto ( “ Grano de limo
-
A/ 1 :
b g
1 a = .-
A

de consolidacion

Grano de hmo

| ,\’ ¥ - ‘ / Figura 4.3. Estructura
y ul «3. Estructu
1
lr * fﬁ'dﬁ"‘i’i“‘ f * t A e arcilla sensitiva

M ] (Casagrande, 1932).

Flgura 4.4. Estructura “castillo
de naipes” (Goldschmidt, 1926).




Basados en consideraciones de propiedades electroquimicas y coloidales,
Tan (1957, 1959) present6 una figura del arreglo geométrico de particulas de ar-
cilla en tres dimensiones, donde se aprecian los contactos entre vértices y planos
de las particulas de arcilla (figura 4.5) y Van Olphen (1963) describié la diferencia
entre los arreglos de particulas debidas a sedimentacién de suspensiones peptiza-
das o floculadas (figura 4.6).

..‘ .::.D:... .J‘ \
-:'...o:. * -
:':.' o:o. ~% t
e, % . ™ }
° ‘.. ... 5

Figura 4.5. Esquema del arreglo

tridimensional de particulas de 5
arcilla (Tan, 1957, 1959). >

Figura 4.6. Sedimentacién de una suspension
{a} Peptizada (b} Floculada (Van olphen, 1963)

El acontecimiento més importante para la investigacién del microarreglo de
los suelos ha sido la utilizacién del microscopio electrénico de barrido desde la
década de los sesentas, tanto para muestras formadas en laboratorio como para
muestras inalteradas de depésitos naturales.

Al respecto, Collins y McGown (1974) realizaron un estudio muy completo
de depésitos naturales de suelo, y clasificaron los microarreglos en tres tipos, de
acuerdo con su funcién y nivel:

1. Arreglos de particulas elementales. Se componen de formas simples de orga-
nizacién a nivel de particulas individuales de arcilla, limo o arena.

2. Conjuntos de particulas. Son unidades de organizacién con fronteras defini-
das y funciones mec4nicas especfficas, y constan de una o mas formas de arre-
glo de particulas o pequefios paquetes de particulas (conectores, agregaciones,
matrices).

3. Espacio de poros. Los espacios entre los elementos estructurales descritos en

los tipos 1 y 2.
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4.5. RELEVANCIA DE LA ESTRUCTURA
DE LOS SUELOS

Ya que el comportamiento mecénico de los suelos est4 intimamente relacio-
nado con su microestructura y ésta difiere en funcién de varios factores, es nece-
sario comprender la relacién que existe entre el proceso sedimentol6gico durante
el dep6sito de las particulas minerales, la diagénesis y la historia de esfuerzos que
definieron la estructura actual de los sedimentos.

Por tanto, la caracterizacién de la microestructura de los suelos es un tema
fundamental que requiere mucha atencién, ya que sus efectos son tan importantes
en la determinacién de las propiedades mecanicas como los efectos de la historia
de esfuerzos.

4.6. MICROESTRUCTURA
DE LOS SUELOS

La estructura de un material se puede estudiar en cinco niveles: estructura
atémica, arreglo atémico, nanoestructura, microestructura y macroestructura.

Hasta hace unos afios, el término “estructura” se ha relacionado con el arre-
glo relativo de particulas, grupos de particulas y vacios del suelo. Este enfoque
considera s6lo uno de los siguientes cuatro aspectos que integran y fundamentan
un enfoque actual de la mecdnica de suelos y, en particular, el estudio de la mi-
croestructura del suelo:

Arreglo geométrico de los elementos estructurales (fabric).
Composicién quimica.
Constitucién mineralégica.

Fuerzas de interaccién entre los elementos estructurales.

Ahora bien, el conocimiento actual no permite una caracterizacién cuan-
titativa de la microestructura de los suelos, por su relacién con las propiedades
mecdnicas de los suelos en términos de estos factores. Por tanto, constituye un
magnifico campo de investigacién para la mecdnica de suelos.

Arreglo geométrico de los
elementos estructurales

En un material complejo y heterogéneo como un suelo, sus componentes
o elementos estructurales estdn espacialmente arreglados en forma continua en
un patrén tridimensional. La caracterizacién del patrén tridimensional de compo-
nentes del suelo incluye la distribucién de vacios.
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Los elementos estructurales se pueden clasificar en:

e Particulas de arcilla. Son los elementos individuales m4s pequefios re-
presentados por microcristales de minerales de arcilla.

® Microagregados. Son asociaciones de particulas de arcilla.

e Agregados. Son asociaciones de particulas de arcilla con particulas de
limo y arena.

¢ Granos. Son fragmentos de cristales de minerales primarios del tamafio
de limo o arena.

¢ Inclusiones de microfauna y microflora.

La forma de encontrar un orden en un problema tan complejo como la ca-
racterizacién del microarreglo de los elementos estructurales de un suelo parece
una labor poco factible. Sin embargo, desde la creacién del concepto de “fractal”
(Mandelbrot, 1983), se sigue comprobando que en el mundo natural abundan
los objetos cuya mejor representacién matemética la dan los fractales, como la
caracterizacién de las soluciones coloidales y la superficie de ciertos materiales.

Una de las aplicaciones més inesperadas de los fractales es la que se refiere
a la sintesis de im4genes mediante el uso de computadora. Su utilizacién para
sintetizar imagenes de relieves diversos es notable.

Se puede afirmar que la teoria de los fractales proporciona un medio para
cuantificar un comportamiento caético de una manera racional. Por tanto, esta teo-
rfa abre la posibilidad de hallar el orden que se esconde tras una multitud de fen¢-
menos aparentemente cadticos que hasta ahora no encajaban en geometria alguna,
como la caracterizacién de la microestructura de los suelos. El uso de los fractales
requiere un ajuste de nuestra concepci6n de lo que es la modelacién matematica.
La teorfa de los fractales es una de las grandes revoluciones de las matematicas mo-
dernas, y probablemente la matematica mas importante del siglo xx.

El concepto de fractal se aplica a estructuras que se caracterizan por su
autosimilitud geométrica, de acuerdo con Mandelbrot (1983), la cual es la propie-
dad que posee una forma geométrica de que cada parte es una imagen reducida
del todo, es decir, de que cada una de sus partes, cualesquiera que sean sus di-
mensiones, es parecida al todo.

Los fractales naturales son autosimilares s6lo en sentido estadistico. Esto
es, si tomamos un conjunto suficientemente grande de objetos de la misma clase
y ampliamos una porcién de alguno de ellos, es posible que no sea idéntico al
original, pero seguramente s serd similar a algtin otro miembro de la colecci6n.

A diferencia de la geometria euclidiana, en que los objetos béasicos pueden
generarse de manera directa, en la geometria fractal las formas primarias son
conjuntos de procedimientos mateméticos (algoritmos) que se encargan de rotar,
trasladar, reescalar o deformar figuras de una manera particular. Cada algoritmo
fractal funciona como un ideograma que trasmite un mensaje global caracteristico.

Los fractales se pueden clasificar en dos grandes grupos:
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1. Los fractales artificiales son aquellos objetos que construimos median-
te un algoritmo y con la ayuda de una computadora.
2. Los fractales naturales son objetos del mundo real.

Con objeto de ilustrar algunos conceptos bésicos de la geometria fractal, se
describir4 la generacién de un fractal artificial.

Si definimos una geometria especifica a la cual llamamos generador (figura
4.7) y especificamos un conjunto de reglas mediante las cuales el generador se pro-
paga en el espacio, entonces estamos en la posibilidad de generar un fractal artifi-
cial. La forma bésica o generador requiere una localizacién en el espacio, la cual se
llama iniciador, y a partir de dicha localizacién empieza el proceso de generacién.

Generador

D =1.2619

-

(D, Dimension
. fractal
Nivel calculada)

n=20 1.0000

A\

n=1 ——/\—— 1.0700
N\

n=2 __/\_> <_/L 1.0098

n=13 m 1.1742

n=4 1.2627

Iniciador

n=>5 1.2599

>
b

1.3151

Figura 4.7. Curva de Koch, para seis niveles de generacion.
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Eliniciadorpuedeserunasimple linea, unpoligonoounalineaquebradade seg-
mentosiguales. Eliniciadoreselnivel0(% = 0)delageneraciénde unfractal artificial.

El primer nivel de la generacién (» = 1) consiste en remplazar cada segmen-
to recto del iniciador por la geometria del generador.

En el segundo nivel de generacién (n = 2) se sustituye cada segmento recto
del iniciador por una versi6n escalada del generador. Repitiendo indefinidamente
este proceso, se obtiene la curva de Koch, construida por la matematica sueca
Helge von Koch en 1904. En la figura 4.8 se ilustran seis niveles de generacién.

Puede apreciarse que para cada nivel de generacién, la longitud de la curva se
incrementa por un factor de 4/3; en el limite la longitud de la curva tiende a infinito.

Segin Mandelbrot (1983), un fractal es un conjunto para el cual la dimen-
si6n de Hausdorff-Besicovitch excede estrictamente la dimensi6n topolégica. Se
puede demostrar (Mandelbrot, 1983) que la dimensién de Hausdorff-Besicovitch,
o dimensién fractal, se expresa como:

D = log N/log(1/r) (4.1)
Ge‘;dor/\ Ini[iador i
D =1.2619 n=20
n=1 n=
D. = 1.0388 D. = 1.0696
n=73 n=4
D. = 1.1965 D.=1.2483
n=>5 n==6
D. = 1.2553 D. = 1.2604

Figura 4.8. Copo de nieve de Koch, para seis niveles de generacion.
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La caracterizaci6n de la heterogeneidad tiene dos finalidades principales y
de gran relevancia:

¢ La cuantificacién de la variabilidad tanto espacial como temporal.
¢ La definicién de los mecanismos de los procesos responsables de la hete-
rogeneidad.

En el caso de los fractales naturales, se desconoce el generador, el inicia-
dor y el algoritmo de generacién, asf que se ignora la dimensién fractal teérica. Por
consiguiente, la dimensi6n fractal se tiene que estimar. Usualmente, se realiza con
el método de conteo de caja (box counting), cuyo procedimiento es el siguiente.

Se toma la figura de interés y se coloca en una caja de longitud L, sobre la que
se construye una malla de cuadrados en la que cada segmento tiene una longitud !
(figura 4.11). Se cuenta el niimero de cuadrados o cajas que contienen alguna parte
de la figura, lo que da un nimero N. Ahora se repite el procedimiento varias veces,
utilizando mallas cada vez mas pequefas (I més pequenia). Los resultados se dibujan
en papel logaritmico con N vs. L/l se realiza el ajuste de los datos a una recta cuya
pendiente es la dimensién fractal estimada.

Esto nos indica que existe una relacién del tipo:

N = (L/1)Pe (4.2)

entre las dos variables, muy similar a la dimensién de Hausdorff-Besicovitch.

Por tanto, la dimensién fractal es una variable que, independientemente de
lo complicado del objeto, permite describirlo mediante un nimero, lo cual facilita
su incorporaci6n en expresiones mateméticas que relacionen variables fisicas con
la irregularidad geométrica del objeto.

En otras palabras, y a manera de ejemplo, a partir de una fotografia del
arreglo geométrico de los elementos estructurales de una muestra de suelo, ob-
tenida mediante microscopio electrénico de barrido, se efectia el procesamiento
digital de la imagen para realizar el correspondiente analisis fractal. A partir de las
propiedades fractales de la imagen en cuesti6n, expresadas mediante sus dimen-
siones fractales, se obtienen expresiones que relacionan las variables de interés
(resistencia al esfuerzo cortante, permeabilidad, etc.) con las dimensiones frac-
tales previamente obtenidas. Diaz-Rodriguez y Moreno-Carrizales (1999, 2001)
han aplicado el anilisis fractal a problemas de la mecanica de suelos.

Composicién quimica

Los suelos son una mezcla de sélidos inorgénicos y orgénicos, gas, agua y
microorganismos. Todas estas fases ejercen influencia unas a otras: la reaccién
de los sélidos afecta el aire y el agua, los que a su vez intemperizan sélidos, y los
microorganismos catalizan muchas de las reacciones quimicas.
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Por lo mismo, los procesos de sedimentacién son esencialmente reacciones
geoquimicas que tienen lugar en presencia de agua. El agua es un excelente reac-
tivo quimico que suministra de manera continua iones activos H y OH. Ningtin
otro liquido puede compararse con el agua en el niimero de sustancias que puede
disolver ni en las cantidades que puede mantener en disolucién.

Constitucién mineralégica

No hay un método tnico para identificar los minerales que contiene
una muestra de suelo. Esto se debe en parte, a que en una muestra de suelo
la presencia de un mineral interfiere con la identificacién de otro. Sin embar-
g0, el uso combinado de los métodos de identificacién (difraccién de rayos X,
andlisis térmico diferencial, espectroscopfa de infrarrojo, microscopio elec-
trénico de barrido y microscopio electrénico de trasmisién) permite llegar a
conclusiones cualitativas respecto a su composicién.

La composicién mineralégica y su alteracién controlan el tamafio, la formay
las caracterfsticas de la superficie de las particulas en los suelos. Estas propieda-
des, junto con la interaccién con la fase fluida, determinan la plasticidad, compre-
sibilidad, resistencia y permeabilidad.

Entonces, la composicién mineralégica y los diferentes procesos de altera-
cién se pueden considerar fundamentales para el entendimiento de las propieda-
des geotécnicas de los suelos.

Con respecto al subsuelo de la Ciudad de México, se ha efectuado: difrac-
ci6n de rayos X (DRX), microscopfa electrénica de barrido con microanalizador
elemental por dispersién de energfas, y espectroscopia de infrarrojo (Diaz-Rodri-
guez et al., 1998).

Fuerzas de interaccién entre
los elementos estructurales

Segiin Mitchell (1993), dos suelos pueden tener el mismo microarreglo,
pero diferentes propiedades si las fuerzas entre particulas o grupos de particulas
no son las mismas.

Los enlaces estructurales en las arcillas estdn determinados por fuerzas de
diversa naturaleza: quimica (de valencia), electrost4tica-iénica, molecular (de Van
der Waals), de capilaridad, electrostética (fuerzas de Coulomb) y magnéticas.

Por tanto, la composicién mineralégica y los diferentes procesos de altera-
cién se pueden considerar fundamentales para el entendimiento de las propieda-
des geotécnicas de los suelos.

Més atin, la resistencia de todo suelo arcilloso depende no sélo del nimero
de contactos entre particulas por unidad de volumen, sino también del tipo de
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contactos. La propiedad caracteristica de los contactos por coagulacién es la pre-
sencia entre particulas de una pelicula de agua termodindmicamente estable, con
un espesor de algunas unidades hasta varios cientos de angstroms. Los contactos
por coagulacién bajo efectos mecénicos sufren colapso y se restauran gradual-
mente con el tiempo al cesar el efecto externo. El estudio de estos mecanismos,
en condiciones controladas de laboratorio, constituye un campo no sélo de fron-
tera, sino de una trascendencia sin precedentes en la comprensién y prediccién
del comportamiento del subsuelo de la Ciudad de México.

Por tanto, la investigacién de las fuerzas de interaccién entre los elementos es-
tructurales de un suelo adquiere un cardcter de primera importancia (véase cap. 3).
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5.1. INTRODUCCION

El agua afecta en forma muy importante el comportamiento de los suelos,
especialmente a los suelos finos. Conviene tener muy presente que los problemas
del agua en los suelos abarcan miiltiples escalas de tamario, desde el nivel molecular
hasta el macroscépico.

Como ya se mencioné, el suelo estd compuesto por un sistema de particulas
minerales y materia orgénica. Asociado a éste, existe otro sistema, el de vacios. A
través del sistema de vacfos, el agua puede fluir de puntos de mayor energfa hacia
puntos de energfa menor.

La interaccién del agua con la fase sélida del suelo cambia el comportamiento
de ambos. El agua causa que la fase sélida del suelo se expanda o se contraiga, que
las particulas se adhieran unas a otras y que formen agregados de particulas, lo cual
da origen a elementos estructurales del suelo. El agua participa en innumerables
reacciones quimicas (véase capitulo 2) que son fundamentales en el comportamien-
to del suelo.

Asimismo, la presencia del agua es un factor dominante en muchos proble-
mas de la ingenierfa geotécnica. En forma simple, los problemas del agua en los
suelos se pueden dividir segitin dos clases de condiciones:

¢ Condiciones estaticas. Este tipo de problemas se refiere al agua en repo-
so; por ejemplo, el nivel del agua frestica (NAF) y sus variaciones, en este
caso, la presién del agua en los poros del suelo es hidrostatica. Otros proble-
mas son la capilaridad y el agua adsorbida (véase capitulo 3), entre otros.

¢ Condiciones dindmicas. Este tipo de problemas se refiere al agua en
movimiento, es decir, a problemas ocasionados por el flujo de agua a través
de los poros del suelo; por ejemplo, el proceso de consolidaci6n de los sue-
los, el flujo de agua debido a una excavacién y las pérdidas por filtracién de
agua en la cortina de una presa, entre otros.
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Este capitulo estd dedicado principalmente a los problemas del agua en los
suelos a causa de las condiciones estéticas.
Para el tratamiento del tema se parte de dos hipétesis fundamentales:

1. El suelo estd 100 % saturado, es decir, se trata de un material de dos fases.

2. Todos los poros del suelo estdn conectados a los poros vecinos, asf que se
forman tubos en los cuales el agua se mueve; es decir, los poros presentan
continuidad vy las trayectorias fisicas del agua siguen curvas continuas y
suaves, llamadas lineas de flujo.

5.2. FLUJO A TRAVES DE TUBOS

En el estudio del flujo del agua en tubos es conveniente expresar la energfa
tanto potencial como cinética del agua en términos de alturas de columna de agua
o cargas (heads), correspondientes a la energfa por unidad de masa (figura 5.1).
A continuacién, se definen las siguientes cargas:

|]|1

Y S
hy

Area = A

Gasto, Q—@

Nivel de referencia——

=+ | )

o—1 >0

Figura 5.1. Cargas de
presion, de elevacion y de

¥
’(\\’Z\\((\\’(\\’(\\’(\\’(\Y(\\’(\\’(\\’(\\ velocidad en una tuberla.

1. Carga de presion (pressure head), h_, es la presién del agua dividida
entre el peso volumétrico del fluido (p/y,).

2. Carga de velocidad (velocity head), h, se debe a la energfa cinética del
agua y se expresa como el cuadrado de la velocidad dividida entre 2 g
(W2 g).

3. Carga de altura o elevacién (elevation head), h , es la distancia de un
punto cualquiera a un plano de referencia

4. Carga total (total head), h (suma de cargas).
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Un concepto muy importante es la ley de conservacién de la masa. Para
un fluido incompresible y con régimen laminar, esta ley se reduce a la ecuacién
de continuidad:

Q =vA, =v,A, = Constante (5.1)

donde Q es el gasto en m¥/s, v es la velocidad en m/s y A es el 4rea de la seccién
transversal en m?.

Otra ecuacién muy conocida de la mecénica de fluidos es la ecuacién de
Bernoulli:

h=h+h+h=£+"—2+z (5.2)
Py Te Yw o 2g :

donde:
v = Presién.
v = Velocidad.

g = Aceleracién debida a la gravedad.
Y, = Peso volumétrico del agua.

Si se mide la carga total (figura 5.2) en dos puntos (Ay B), se puede conocer
si el agua estd en reposo h, = h o si existe movimiento h, # h.,.

1 =f — |
v/ A
| M
__;. = R
()
< %
(hp)y
—

BeC—

(h,)s
(h) Nivel de referencia

y
7R AN AN AN AN AN

Figura 5.2. Cargas de presion, de elevacion y de velocidad
en dos puntos de una tuberia.
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5.3. FLUJO A TRAVES DE UN MEDIO POROSO

Para la mec4nica de fluidos, el flujo del agua puede ser flujo establecido o
flujo no establecido, lo cual corresponde a condiciones que son constantes o que
varfan con el tiempo, respectivamente.

En mecdnica de suelos, la h es en general muy pequefia, por lo que se des-
precia y, por tanto, la carga total se expresa como h = h_+ h,, la cual se denomina
altura piezométrica.

La figura 5.3 muestra la relacién entre las cargas de presién, de elevacién y
total para el flujo de agua a través de los suelos.

La pérdida de carga total entre dos puntos A y B se representa con Ah, la
cual se puede expresar en forma adimensional como:

i = Ah/L (5.3)
donde:

i = Gradiente hidraulico (hydraulic gradient), que define la energfa per-
dida o la pérdida de carga total por unidad de longitud.

L = Distancia entre los puntos A y B, esto es, la longitud en donde ocurre
la pérdida de carga.

Dependiendo del valor del gradiente hidraulico, la variacién de la velocidad
se clasifica en regimenes laminar, y de transicién o turbulento. En el régimen
laminar las trayectorias fisicas del agua son paralelas entre si, en cambio, en el
régimen turbulento, dichas trayectorias se cruzan entre si, las fluctuaciones de
la velocidad ocurren en forma aleatoria y existe disipacién de energfa.

Con base en lo anterior, en mecénica de suelos se plantea la hipétesis de

el flujo del agua ocurre en régimen laminar, por tanto:

qa
b At 1 ma VLl 1CHNEll 1allililidal

Vo< (5.4)

),

(h),

Flgura 5.3. Cargas de
elevacion, de presion y total
en una region de suelo.

Nivel de referencia —
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5.4. LEY DE DARCY

El ingeniero hidrdulico Henry P. G. Darcy (1803-1858) demostré experi-
mentalmente en 1856 la existencia de una relacién lineal entre el gasto Q, que
pasa a través de una muestra de suelo de seccién transversal A, y el gradiente
hidraulico, i (figura 5.4).

La ley de Darcy (1856) para un medio poroso, homogéneo, isotrépico y
saturado se expresa:

Q = kAi = KA(Ah/L) (5.5)

La constante k se conoce como coeficiente de permeabilidad (tam-
bién referido como conductividad hidrdulica) del suelo, y tiene unidades de
velocidad (cm/s).

%ﬁmenmcién

&
-

E
Nivel de

referencia

Seccidn transversal (A) ] L
L] 1

Figura 5.4. Experimento de Darcy.

Es conveniente aclarar que por convencién se emplea el drea A de la seccién
transversal. Sin embargo, en realidad el 4rea en donde ocurre el flujo es el 4rea de
vacios de la seccién transversal de la muestra. Por tanto, la velocidad real de flujo
del agua a través del suelo (v ) se calcula mediante la expresién:

v, =v/n (5.6)

Laleyde Darcy se obtuvo paraarenas limpias, pero, se hademostrado que es vé-
lida parala mayoria de los suelos. Latabla 5.1 muestra algunos valores comunes de k.
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Tabla 5.1. Valores comunes del coeficiente
de permeabilidad en los suelos

Grava limpia 1a100

Arena gruesa 12a0.01

Arena fina 0.01 a 0.001
Arena limosa 0.001 a 0.00001
Arcilla Menor de 107¢

5.5. DIAGRAMAS DE VARIACION
DE CARGAS EN UN SUELO

Conbase en los principios del flujo del agua a través de un suelo, se pueden cal-
cularydibujarlos diagramas de variaci6n de las cargas de elevacién, total y de presion.

La figura 5.5 muestra una columna de suelo con una porosidad de 0.33 y
una permeabilidad de 0.5 m/s. A la derecha de la columna de suelo se observan
los diagramas de las cargas, en funci6n de las elevaciones de los puntos conside-
rados en la columna de suelo.

%&limenmcién

|
____ 5 = =
N 2
N 4 1
——— 4 \(‘,A(b /l
(5
/ bﬂ.z
rg /§ &
e & 3 +% THrsd —
(o] \g /-bb r&i%
g /] )
TE 7
T3] / P
- — 1%
N
AN
0 T
T 1 0 1 2 3 4 5
Cargas (m)
Nivel de referencia Figura 5.5. Ejemplo

de flujo descendente.
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En general, se recomienda determinar primero el diagrama de cargas de ele-
vacién, después el diagrama de carga total, y finalmente el diagrama de cargas de
presién mediante la resta de los diagramas anteriores.

La solucién del problema que se muestra en la figura 5.5 es la siguiente:

1.

El diagrama de la carga de elevacién es una linea recta con una pen-
diente a 45° (si las escalas vertical y horizontal son iguales).

2. Para dibujar el diagrama de la carga total, se procede mediante puntos

3.

conocidos. A la elevacién 5 m (punto a), la carga total es igual a 5 m,
ya que la carga de presién es cero. A la elevacién 4 m (punto b), la
carga de elevacién es 4 m y la carga de presién es 1 m, de modo que
la carga total es la suma de 4 + 1 = 5 m. Este resultado indica que la
carga total se mantiene constante de la elevacién 5 a la elevacion 4,
ya que no hay pérdidas debido a que no hay suelo. A la elevacién 0 m
(punto d), la carga total es cero y, por tanto, a la elevacién 1 m tam-
bién es cero. Con los célculos anteriores se puede dibujar el diagrama
de variacién de la carga total.

A partir del diagrama de la carga total, se puede concluir que hay flujo
de agua de la elevacién 4 m a la elevaci6n 1 m.

El diagrama de la carga de presi6én se obtiene mediante la resta del
diagrama de carga de elevaci6n del diagrama de carga total.

4. El diagrama de velocidades se obtiene:

v=ki=k%i=0.5m/sx 5m/3m = 0.833 m/s

La velocidad en el suelo:

v 0833
V=% 033

S

= 2.52 m/s

2

En la figura 5.6 se observa otro ejemplo de la obtenci6n de los diagra-
mas de cargas de elevacién, total y de presién. En este caso, se concluye
que el flujo del agua existe y tendr4 la direccién de la elevacién 1 m a la
elevacién 4 m.

La figura 5.7 presenta un problema muy interesante y de gran utilidad, ya
que se trata de una columna con dos suelos con diferente permeabilidad. En este
caso, para llegar a la solucién, se necesita aplicar la ecuacién de continuidad, a fin
de resolver el cambio de carga total en la elevacién 3 m.
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Figura 5.6. Ejemplo oy ——————— -7
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Nivel de referencia

—\E JAlimentacién
A=1m? - I > \
n = 0.5 = 2 4 \ (bg}'o“ ; /
Ki=10cm/s Sl + = \ 0\6‘ 1
-1 -3 3 . A
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Ay =1 m? s | F L
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n=03 = Y /d;o‘
g 3 %
Ky=05cm/s il " 1 dﬁ","/ A &
/7
0
1 2 3 4 5 6
Cargas (m)
Nivel de referencia Figura 5.7. Ejemplo de flujo

descendente con dos estratos.

Solucién:

Gasto en el suelo 1 = Gasto en el suelo 2

Q =0,

Q, =k A =001%i 1m>=0.01i %

3
Q, =k, i,A, = 0.005 % i, 1m? = 0.005 i, "+

Igualando:0.01 i) = 0.005i,
Ah, _ Ah, . _ Ah, Ah,

€1

2=L2 " 3m

Como: i =

LI =\2m
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0.01Ah, _ 0.005 Ah,

entonces:
2 3

Simplificado: Ah, = 3Ah,
Como: Ah = Ah, + Ah, .. Ah = Ah | + 3Ah,
por tanto: Ah = 4Ah, . Ah, = ATh
Como: Ah = 6m

6
entonces: Ah,=——=15m

4m

Ahz = 3Ah| =45m

La suma es Ah = 6 m. El quiebre estd en 6 m — 1.5 m = 4.5 m.

Con estos datos se puede dibujar el diagrama de carga total y, mediante la
resta de diagramas, obtener el diagrama de carga de presi6n.

5.6. DETERMINACION DEL
COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD

La permeabilidad de un suelo es una medida de su capacidad para permi-
tir el paso de un fluido a través de él. La permeabilidad es una propiedad muy im-
portante de los suelos, ya que afecta el costo de las actividades de construccién,
como las excavaciones o la velocidad a la cual se lleva a cabo la consolidacién de
un estrato de suelo compresible.

La determinacién experimental del coeficiente de permeabilidad, k, se
basa en la medicién del volumen de agua que, bajo el efecto de una carga hidrau-
lica Ah, se filtra a través de una muestra de longitud L y seccién transversal A
conocidas, en un tiempo .

Existen varios métodos directos para medir el coeficiente de permeabilidad
de un suelo: .

1. Permedmetro de carga constante.
2. Permedmetro de carga variable.
3. Permedmetro de pared flexible.
4. Celda Rowe.

Los dos primeros son métodos clasicos y los dos tdltimos, métodos modernos.
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Permedmetro de carga constante

Un permedmetro de carga constante est4 compuesto de un cilindro vertical
que contiene a la muestra de suelo, la cual puede ser inalterada o formada en el
laboratorio. La prueba consiste en medir el volumen de agua V en centimetros ct-
bicos, que pasa a través de la muestra de suelo de 4rea transversal A en centimetros
cuadrados en un tiempo t en segundos. La muestra se somete a una diferencia de
cargas totales Ah en centimetros, la cual permanece constante durante la prueba,
de ahi la prueba toma su nombre. La muestra tiene una longitud L en centimetros.

La figura 5.8 ilustra en forma esquemética el permedmetro de carga cons-
tante. Por tanto:

Q= V/t=kAi =kAAh/L (5.7)
_ VL
k= Fha ™) o8

Agua desaereada
) Alimentacion

Tiempo, ¢

Suelo Gasto, Q = v/t

'V

Probeta
graduada

Area transversal, A Figura 5.8. Permedmetro

de carga constante.

Esta prueba se aplica a suelos con una permeabilidad comprendida entre
10y 1073 cm/s, es decir, a gravas y arenas limpias, asf como a mezclas de arena
con gravas. La norma ASTM D2434 establece los detalles de la prueba.

Permesdmetro de carga variable

La figura 5.9 muestra en forma esquemtica el permedmetro de carga varia-
ble. El ensayo consiste en medir el volumen de agua V en centimetros ctibicos, que
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pasa a través de la muestra de suelo de 4rea transversal A. A diferencia del caso an-
terior, la carga hidriulica es variable durante el ensayo; por tanto, se toma una lec-

tura de la b bureta en el tiempo ¢, y otra lectura h

1 2

en el tiempo t,. El célculo de la

permeabilidad se realiza mediante la férmula cuya deduccién se da a continuacién.

Figura 5.9. Permeametro
de carga variable.

Q 4

Probeta

raduada
& Suclo

- ]

N A

Area
transversal, A

q—t=h
:
H—t=h,

Area transversal, a

):l Valvula

El gasto, volumen de agua que pasa a través de la muestra en un tiempo

dt = (t,~1t):
Q= kAi=ka AP
L
donde Ah = h —h,y L es la longitud de la muestra.

La cantidad Q se puede expresar como:

0= -dh

o P

dt
Al igualar estas dos expresiones para Q:

L d@Bh) . AR

dt L
Arreglando términos:
— M = ﬁ é dt
Ah La

(5.9)

(5.10)

(5.11)

(5.12)
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Al efectuar la integracién entre los limites h, y h, para h, y t, y t, para t:

_a L h, _23a L hl
K=— log, = log,,
A (t,—t) h, A (t,—t) h, (
5.13)
h h
K=L L l 1 _ 2.3a L 1 1
A1) B h A (-1) B0 R

Este método es més apropiado para suelos con baja permeabilidad, como los
suelos arcillosos, donde el gasto es muy pequefio, lo cual requiere de una mayor
precisién en las mediciones.

Segtin el orden de magnitud del coeficiente de permeabilidad, el ensayo se
realiza con carga constante o con carga variable. Casagrande y Fadum (1939) pro-
porcionan una tabla para determinar el coeficiente de permeabilidad de acuerdo
con el tipo de suelo (véase tabla 5.2).

Los dos ensayos clésicos descritos usan pared rigida, lo cual puede ser una
fuente de error, ya que se puede sobreestimar la permeabilidad de la muestra,
debido a la falta de contacto entre muestra de suelo y pared del recipiente.

La norma ASTM D-2334 determina los detalles del ensayo.

Permeametro de pared flexible

Un permedmetro de pared flexible consta de una cdmara de confinamiento, en
su interior, una base y una cabeza para colocar una muestra de suelo envuelta en una
membrana de ltex, sujeta con arosellos. La prueba consiste en medir el volumen
de agua V en centimetros ctibicos, que pasa a través de la muestra de suelo de 4rea
transversal A en un tiempo t. La figura 5.10 ilustra el permedmetro de pared flexible.

Las ventajas del permedmetro de pared flexible son:

— La muestra se envuelve con una membrana de ldtex y se aplica una presién
de confinamiento.

— La muestra se puede saturar mediante contrapresién.

— El ensayo se puede efectuar bajo condiciones de esfuerzos efectivos y pre-
si6n de poro controlados.

— Se pueden realizar ensayos bajo carga constante o carga variable.

— Se puede aplicar un amplio rango de gradientes hidr4ulicos.

— Se pueden efectuar ensayos bajo condiciones de consolidaci6n isotrépica
o anisotrépica.

~ Se pueden realizar ensayos con flujo vertical o con flujo radial

— Otros.
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Tabla 5.2. Permeabilidad y condiciones de drenaje de los suelos. (Casagrande y Fadum, 1939).
Coeficiente de permeabilidad k en cm/s (escala logaritmica)

102 10 10 107! 1072 1073 10~* 1073 10-¢ 1077 1078 107*







Celda Rowe

La figura 5.11 muestra la celda de consolidacién tipo Rowe (Rowe y Barden
1966). El equipo se disefi6 para realizar pruebas de consolidacién, aunque también
se puede utilizar para medir la permeabilidad de los suelos, tanto para flujo vertical
como para flujo horizontal. La prueba se lleva a cabo para un esfuerzo efectivo verti-
cal especificado; el esfuerzo horizontal efectivo se desconoce, pero se relaciona con
el coeficiente de empuje de tierras en reposo k,=0/0,.

La celda Rowe se fabrica de una aleacién de aluminio, para tres didmetros
(75 mm, 150 mm y 250 mm). La muestra de suelo se coloca en el interior de la
cémara y se le aplica el esfuerzo vertical mediante un diafragma.

Bl | Drenaje superior
§]  alternativo

Transductor de
presion

Muestra de suclo

NN AN NN SN N N N AN

Figura 5.11. Esquema de celda de consolidacion tipo Rowe.

Prueba de bombeo

Un método de campo muy simple, para determinar el coeficiente de per-
meabilidad, es la denominada prueba de bombeo. En la figura 5.12 se observa
en forma esquemdtica la disposicién de dicha prueba para un estrato permeable
no confinado. Durante la prueba, el agua se extrae del pozo principal (con ademe
perforado) a un gasto constante. Se perforan varios pozos de observacién a dife-
rentes distancias radiales alrededor del pozo principal. Se efectiian mediciones
continuas del nivel del agua en los pozos de observacién hasta que se alcance un
régimen permanente, lo cual se establece cuando el nivel del agua de los pozos de
observaci6n y principal se vuelve constante.
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Figura 5.12. Prueba de bombeo en un acuifero confinado.

Las hipétesis en que se basa la deduccién de la f6rmula correspondiente son:

La masa de suelo es homogénea, is6tropa y semiinfinita.

Es vilida la ley de Darcy.

El flujo del agua es radial hacia el pozo de bombeo.

El gradiente hidrdulico en cualquier punto es constante e igual a la pen-
diente de la curva de abatimiento (hipétesis de Dupuit, i = dh/dr).

N e S

a
b
c
d

El 4rea radial para una distancia r es:
A = 21rh (5.14)

De acuerdo con la ley de Darcy:

Q = ki = k2mrh 2 (5.15)
dr
Q- kamh dh (5.16)
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Al efectuar la integracién entre los limites r, y r, parar,y h y h, para h:

2 h2
Q4 = omk, hdr (5.17)

Se obtiene la siguiente expresi6n:

oim("/1) _23¢q log,, (/1)
n(h,— k) n(h:— hi)

(5.18)

5.7. FACTORES QUE AFECTAN
LA PERMEABILIDAD

Los factores que afectan la permeabilidad de los suelos son, entre otros:

La granulometria. Al disminuir el tamafio de las particulas de un suelo se
reduce el tamafio de los poros y, por tanto, aumenta su dificultad al flujo del agua.

La forma y textura de las particulas. Las particulas equidimensionales
presentan una menor dificultad al flujo del agua en contraposicién con las par-
ticulas de forma elongada. Asimismo, la rugosidad superficial de las particulas
dificulta el flujo del agua.

La composicién mineralégica. En los suelos finos, en particular las
arcillas, el tipo de material arcilloso influye en la dificultad del flujo debido al
espesor de la doble capa de agua adsorbida, ya que disminuye el tamafio efec-
tivo de los poros.

La relacién de vacios. El tamafio de los poros de un suelo depende de su
relacién de vacios, por tanto afecta su permeabilidad.

El grado de saturacién. La permeabilidad de un suelo generalmente de-
crece con el incremento de aire en los poros del suelo y puede invalidar la ley de
Darecy si el grado de saturacién es menor de 80 %.

El arreglo geométrico de los elementos estructurales. La distribucién
espacial de las particulas y grupos de particulas, asi como de los poros del suelo,
modifican de manera sustancial la permeabilidad. Asimismo, otros factores, como
fisuras, discontinuidades, estados de floculacién o dispersién, orientacién y com-
pacidad relativa, ejercen su influencia.

La naturaleza del fluido. Las propiedades del fluido (peso volumétrico,
viscosidad, etc.) afectan la permeabilidad.

La temperatura. Al aumentar la temperatura, decrece la viscosidad del
agua, y en los suelos arcillosos la temperatura afecta el espesor de la doble capa.

El estado de esfuerzos efectivos. Varios pardmetros del suelo cambian
al modificarse el estado de esfuerzos efectivos, asi que la permeabilidad puede
cambiar en forma importante.
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5.8. LIMITES DE VALIDEZ
DE LA LEY DE DARCY

La validez de la ley de Darcy depende del niimero de Reynolds, R_. Segiin
Wright (1968) se expresa mediante:
_ 0.6vDsp

K n(1—n)

donde:

v = Velocidad de flujo.
D, = Didmetro de la particula cuya superficie especifica es igual a la del

conjunto.
p = Densidad del fluido.
m = Coeficiente de viscosidad del fluido.

En opini6n de varios autores para:

— R, <1 es aplicable la ley de Darcy.
—1 <R, < 12 se tiene buena aproximacién.

5.9. PERMEABILIDAD DE SUELOS
ESTRATIFICADOS

En general, los depésitos de suelo son estratificados (véase capitulo 2), lo
cual modifica en forma importante la permeabilidad del medio. En la figura 5.13
se muestra un esquema simple de un depésito estratificado donde cada estrato
o capa de suelo esté caracterizado por permeabilidades k., y k_ y un espesor d_.
Con este esquema es posible obtener una permeabilidad equivalente del estrato.
Se pueden presentar dos casos: flujo horizontal y flujo vertical.

4

9n

Figura 5.13. Depdsito
estratificado.
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La figura 5.14 presenta el esquema bdsico para estudiar el flujo horizontal,
donde las hip6tesis de partida son que el gradiente hidraulico es el mismo para
cualquier estrato o capa, y que el gasto total Q es la suma de los gastos individua-
les, lo cual se expresa asf:

Q=q,+q,%t4q,.."q, (5.19)
q, =dk AH/L
q, = d,k, AH/L
q,=dk AHL
Por tanto:
Q=34 kiATh = AThEL, dk (5.20)

Si se expresa mediante una permeabilidad equivalente k, = Dk;,-A—Ii , donde
D =37_,d,D = Sd, entonces: L

i=1%

2 _d k

=1
Kh_——_ﬁ'.' ¥ (5.21)

i=1""1%

p -
‘e

< Malla
S

Nivel de

: referencia

| Figura 5.14. Flujo horizontal
L , en un depdsito estratificado.
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Esta expresién se conoce como el principio de esfuerzos efectivos, quiz4
la ley m4s importante de la mecénica de suelos.

La figura 5.17 muestra los diagramas de esfuerzos totales, de poro y efectivos
para un perfil de suelo. Nétese que el nivel de agua fredtica (NAF) se localiza en la
superficie del terreno. La figura 5.18 ilustra el efecto de abatir 2 m el NAF. Observe-
mos que el diagrama de esfuerzos efectivos aumenta, con respecto al caso anterior.

Diagramas de esfuerzos

Perfil de suelo Totales (kPa) De poro (kPa) Efectivos (kPa)
NAF a, u a’,
0
Viena
2m 20N ' m
S B | 19.62 0.38
\rena
2m 20 kN '
B Y 39.24 0.76
\rena
4 m LV N T
t  _s 8.48 77.52

Figura 5.17. Ejemplo de esfuerzos de un
perfil de suelo con nivel freatico en la superficie.

Diagramas de esfuerzos

Perfil de suelo Totales (kPa) De poro (kPa) Efectivos (kPa)
ay u a’,
Miena
2m I8 kN 7~ m
Nl
\tend
2m 200N
4 19.62
Aot
4 m 19 kN - m
N 58.86

Flgura 5.18. Ejemplo de esfuerzos de un perfil
de suelo con nivel fredtico a 2 m de profundidad.
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La figura 5.19 presenta un caso muy interesante, cuando el perfil de suelo
estd sometido a flujo de agua ascendente, provocado por el AH = 2 m. Nétese
que el diagrama de esfuerzos efectivos disminuye, con respecto al caso de la figu-
ra 2.17. Si el AH se aumenta a 7.5 m, el perfil de esfuerzos efectivos se anula y se
provoca la falla del suelo (véase capitulo 7).

Diagrama de esfuerzos

Efectivos
Totales (kPa) De poro (kPa) (kPa)
o, u o',

Miena
20 kN ‘T m

Arena
20 6N

\ena
19 kN S m

Figura 5.19. Ejemplo de esfuerzos de un
Roca perfil de suelo con flujo vertical ascendente.

5.11. FISICA DE LOS FLUIDOS

Un fluido es un tipo de medio continuo formado por alguna sustancia entre
cuyas moléculas hay una fuerza de atraccién débil. Los fluidos se caracterizan por
cambiar de forma sin que existan fuerzas restitutivas tendientes a recuperar la
forma original. Los fluidos se pueden dividir en liquidos y gases.

A diferencia de lo que ocurre en el estado sélido, en el liquido las moléculas
que lo componen no se encuentran confinadas en posiciones fijas, sino que se
mueven con facilidad de una posici6n a otra deslizdndose unas sobre otras, de ma-
nera que el liquido adopta la forma del recipiente que lo contiene. Sin embargo, las
moléculas de un liquido estdn muy cercanas entre s y soportan fuerzas de compre-
si6n muy grandes. De ahf que para fines pricticos los liquidos son incompresibles.

Supéngase que de un resorte muy sensible se suspende un trozo de alambre
limpio, el cual se introduce en agua. Al intentar extraer el alambre del agua se ob-
serva, por la deformacién del resorte, que la superficie del agua ejerce una fuerza
sobre el alambre.

Una aguja colocada con cuidado sobre la superficie del agua produce una
pequefia depresién en ésta y queda flotando. Cuando un tubo de vidrio limpio y
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de didgmetro pequefio se introduce en agua, esta se eleva en el tubo; al repetir esta
experiencia con mercurio, el liquido forma una depresién. Todos estos fenémenos
y muchos otros de naturaleza andloga estén asociados con la existencia de una
superficie limite entre un liquido y cualquier otra sustancia.

En un suelo no saturado, donde se tienen las tres fases: s6lida, liquida y ga-
seosa, se presenta una clase de fenémenos ocasionados por la interaccién de éstas
entre si, particularmente entre la sélida y la liquida-gaseosa.

Para comprender el origen de estos efectos de superficie, necesitamos co-
nocer los tamarios y distancias relativas de las moléculas de un liquido, asi como
las fuerzas existentes entre dichas moléculas. En fisica, la atraccién entre sustan-
cias diferentes se denomina adhesién, y entre sustancias iguales cohesién.

La variacién de las fuerzas que actian entre moléculas no sigue la conoci-
da ley de proporcionalidad inversa al cuadrado de la distancia. Para distancias
ligeramente menores a las dimensiones de una molécula, la fuerza es repulsiva
y relativamente grande. Un par de moléculas estar4 en equilibrio cuando la dis-
tancia entre sus centros sea igual a r,. Si éstas se separan ligeramente, la fuerza
existente entre ellas es atractiva y tenderdn a aproximarse. Si las moléculas se
aproximan a una distancia inferior a 7, la fuerza se hace repulsiva y ellas tende-
rén a separarse (figura 5.20).

F
Fuerza entre
moléculas

Fuerza

7= 1071m

V"":_-_' r
]
: Separacién molecular

o

Figura 5.20. Comportamiento
Region de | Region de cualitativo de la fuerza entre un
repulsion | atraccion par de moléculas en funcion de

- su separacion.

Coeficiente de tensién superficial

Desde el punto de vista experimental, la mayorfa de los fenémenos asociados
con la fisica de la interfase liquido-gas pueden describirse con la ayuda de una sola
propiedad medible de su superficie; es decir, al modificar la forma de un liquido de
manera que se incremente el rea de su superficie, se requiere una cantidad de tra-
bajo por unidad de érea para originar la nueva superficie. Este trabajo puede recupe-
rarse cuando el drea disminuye, de modo que, aparentemente, la superficie es capaz
de almacenar energfa potencial.
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Para las condiciones siguientes:

T = 72.8 dinas/cm (para 20 °C).
Y., = 9.807 kN/m?.
cosa= 1 (para § = Q).

Se obtiene una expresién de la altura capilar en funcién tinicamente del
didmetro del tubo. Esta expresién se encuentra en forma gréfica en la figura 5.24.

_ 0.2969

hc max ~ d (Cm> (5'38>
300 f\
5
=" 200
8
5 \
~
E \
=
100 \‘
N
\
N
N
0
10-3 102 10-! 10° 10! 10

Diametro del tubo, d (cm)

Figura 5.24. Grafica de altura capilar.

La altura capilar no depende de la inclinacién ni de la forma del tubo.

En los suelos no se tienen tubos capilares, como los discutidos, sino pasajes
de forma irregular de varios tamafios y que pueden estar parcialmente llenos de
agua, aire o gas. La capilaridad permite que un suelo seco succione agua a niveles
por encima del NAF, y también da lugar a que el suelo retenga agua por encima
de dicho nivel.
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Un suelo tiene un ntimero muy grande de didmetros de poros, por lo que
puede haber un niimero muy grande de alturas capilares. No existe, por tanto,
una altura capilar tinica para un suelo.

La capilaridad queda comprendida entre valores limites que pueden expli-
carse mediante la figura 5.25. En dicha figura, en el inciso b se ha representado
un diagrama de la variacién del grado de saturacién con la distancia por encima
del NAF.

Si la columna de suelo est4 inicialmente saturada y se permite su drenaje,
la distribucién del contenido de agua se representa por la linea A. Si se coloca
una columna de suelo seco sobre el depésito de agua, la linea B indica la distri-
bucién del grado de saturacién de equilibrio.

Las lineas A y B representan dos casos limite de distribucién del grado
de saturacién. Las cuatro alturas capilares a-d constituyen limites de la posible
gama que puede presentar un suelo. Cualquier altura capilar asociada con el
drenaje de un suelo estard comprendida entre h_ y h_, y la asociada con el as-
censo capilar, entre by h_. La tabla 5.4 presenta datos obtenidos por Lane y
Washburn (1946).

=
=
=
=
st
=
2
o
=

&

Altura sobre el nivel freatico, h

Nivel frestico

Grado de saturacion (%)

a) b)

Figura 5.25. Alturas capilares en un suelo (Lambe
y Whitman, 1969).
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El signo negativo de la presién de poro se debe a que ésta ejerce una tensién
o succién en el suelo. Para medir la succién en los suelos se usan tensiémetros
como el que se observa en la figura 5.27. Este tensiémetro es muy simple vy dtil
para ilustrar los conceptos basicos, aunque, para problemas précticos existe otro
tipo de tensiémetros.

En el punto A, la altura de columna es k, lo que representa una presién:

p=pgh=yh (5.39)

En suelos no saturados, p y h tienen signo negativo y por convencién se
expresan en valor absoluto y se denomina succién maétrica, m. La copa del
tensiémetro tiene una piedra porosa con poros suficientemente pequefios que
impiden la entrada de aire a la copa de medicién cuando la presién p es menor
que la atmosférica.

Tensiometro
(con tubo abierto)

— Figura 5.27. Tensidmetro

colocado arriba de NAF

hy= )+ [—(h)Al hy=(h,); +{h),

|
_L Nivel
f freatico

NN AN
Piezémetro (con tubo abierto)

5.12. POTENCIALES DEL AGUA

El estado del agua en los suelos se caracteriza por lo siguiente:

— La cantidad de agua presente.
— La energfa.

La energfa estd compuesta por energfa cinética y potencial. La energfa ciné-
tica del agua se adquiere por su velocidad, mientras que la energfa potencial se
debe a su posicién y a sus condiciones internas.

Consecuentemente, se tienen varios potenciales o combinaciones de poten-
cial del agua, segiin el fenémeno que se estudie. En teorfa, a cada fuerza que obra
sobre el agua corresponde un potencial.
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Por tanto, el potencial total del agua se define:
‘I’T=‘I’m+‘1’g+‘lfp+‘l'ﬂ+‘l'n (5.40)
donde:

W_= Potencial total.

¥ _ = Potencial métrico.

¥ = Potencial de gravedad (carga de elevacién).
V¥ = Potencial de presién (carga de presién).
W = Potencial osmético.

W, = Potencial por sobrecarga.

El potencial métrico es producido por:

— Adhesién del agua a superficies sélidas.
— Capilaridad.

— Hidratacién de iones.

El potencial métrico, ¥ , se asocia con la atraccién del agua por superficies
sélidas y con la atraccién mutua de las moléculas de agua; comprende las fuerzas
no equilibradas en la interfase aire-agua que dan origen a la tensién superficial:

El potencial osmético, W, estd asociado con la presién ejercida por una solu-
cién sobre una membrana semipermeable que puede ser atravesada por el solvente,
pero no por el soluto.

W= = potencial osmético = -RTC_
donde:

R = Constante universal de los gases (4”107 kPa m® mol™' k™}).
T = Temperatura absoluta.
C, = Concentracién del soluto (mol m™).

El potencial por sobrecarga, ¥, se genera por la aplicacién de cargas exter-
nas al medio (suelo).

Presion osmética

Una solucién acuosa de un colorante puesta en contacto con agua pura se di-
funde lentamente en ésta. Por tanto, se entiende por difusién la migracién de un
soluto (sustancia disuelta en un solvente para formar una solucién) en respuesta a
una diferencia espacial en la concentracién.

En la figura 5.28 se presenta en forma esquemaética una solucién separada
de un solvente (agua) mediante una membrana semipermeable. La membrana es
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La ecuaci6n anterior se conoce como la ecuacién del modelo de capila-
ridad de Kelvin.
El pF de un suelo es el logaritmo de base 10 de la succi6n expresada en
centfmetros de agua (figura 5.29).
Una relacién muy titil es la que existe entre el pF y el contenido de agua de
un suelo. Las curvas obtenidas por Croney y Coleman (1960) se muestran en la
figura 5.30. El procedimiento para medir esta relacién en el laboratorio se ilustra
en la figura 5.31.

\

Succién

Humedecimiento

Contenido de agua de]
completa sawracién

7.0

6.0

5.0

4.0

pF

3.0

20

1.0
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Contenido de agua, 6

pF  Succion (m)

6 |10000
5 |1000
4 [100

3 |10

2 h

1 ]0.1

0 1001

kN/m?
100000

10000
4+—pF=45
1000 [<*—pF=42

100  |e—pF=3

10 «+—pF=2

Figura 5.29. Relacion
0.1 succion vs contenido de agua
volumétrico (Schofield, 1935).

S

™ ' Secado a partir
del estado natural

Humedecido a partirﬁb&:\
del secadg en estufa \ \%.,‘h
Oa N
o Balanza de absorcién ‘\7‘;*1’
2 Desecador de vacio M
, uestra
©Membrana de presién
amasada
¢ Centrifugo de cad
Placa de succién antes de cada
Y . determinacién
. [
0 10 20 30 40 50 60
w(%)

Figura 5.30. Contenido de agua (Croney y Coleman, 1960).



Figura 5.31. Esquema Bomba de vacio
para la succion en un
sueto (Croney, 1952). Muestra

F oY
1) ¢ r ]
&4 .

3

Vidrio poroso

]
Junta de
caucho

!
i

Mercurio

Otra relacién también muy ttil para el estudio de los fenémenos relacionados
con la succién es el contenido de agua volumétrico. Es decir, el contenido de agua
se puede expresar como la relacién entre el volumen de agua y el volumen total:

0=V IV +V, (5.43)
La relacién entre w y 6 es:

8 =0wv,/100, (5.44)
El contenido de agua volumétrico se obtiene midiendo o y vy, y calculando 6.

La relacién entre el contenido de agua volumétrico y la succién es una pro-
iedad basica de los suelos (figura 5.32)

a uv v uia SeJL).

0.4

o
w
~

Arcilla

\\
N N

o
=

N

Contenido de agua, § (m*/m?)
o
=]

0 Figura 5.32. Relacion contenido
01 1.0 10 100 1000 de agua 0 y la succion (Marshall y
Succién matrica (m) Homes, 1979).
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5.14. FENOMENO DE CONTRACCION
EN SUELOS

En 1967, Terzaghi relacion la idea de c6mo los esfuerzos capilares causan
la contraccién de suelos finos al estudiar la analogfa de un tubo capilar horizontal
con paredes compresibles.
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6.1. INTRODUCCION

Bajo la accién de un esfuerzo, todo material experimenta una deformacién.
La naturaleza y magnitud de la deformacién depende de la magnitud del esfuerzo
aplicado, la trayectoria de esfuerzos, la velocidad de deformacién, las propiedades
del material y el tiempo.

Los materiales tienen comportamiento eldstico o cuasielastico para bajos
niveles de esfuerzo. Cuando las deformaciones permanecen constantes con el
tiempo y desaparecen inmediatamente que se retira el esfuerzo, se considera
que el material tiene comportamiento eldstico. El nivel de esfuerzos para el
cual el material deja de comportarse el4sticamente se denomina limite elds-
tico (figura 6.1).

o [¢g

Descarga

escarga

Ee

Comportamiento  Comportamiento Deformacion Deformacién
a) elastico plastico b)  permanente recuperable

Figura 6.1. Comportamiento esfuerzo-deformacion.
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Una curva caracteristica de la compresién vs. el tiempo de una muestra de
suelo se ilustra en la figura 6.4a. La curva de la figura 6.4b presenta los mismos
datos de la figura 6.44, pero con el eje horizontal en escala logaritmica. Las curvas
obtenidas se conocen como curvas de consolidacién o curvas de compre-
sién del suelo.

0~

0.1

Lectura del micrémetro, 8(mm)

0.4

0.5
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(6]

o
[}

o
w

Lectura del micrometro, 3(mm)

Proel

o
Y

0.5
0.1 1 10 100 1000
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Figura 6.4. Curvas caracteristicas de compresion de un espécimen de suelo.
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6.3. MODELO REOLOGICO DE KELVIN

El fisico y matematico britdnico Kelvin (1824-1907) propuso el modelo reo-
légico que se observa en la figura 6.7. El modelo estd compuesto de un resorte
linealmente eldstico (modelo de Hooke), en el cual la deformacién € es directa-
mente proporcional al esfuerzo o, (figura 6.7a), y de un amortiguador hidraulico
con un liquido viscoso (modelo de Newton), en el cual, cuanto mayor sea la ra-
pidez o velocidad de deformacién, mayor sers el esfuerzo para mantener el movi-
miento del esfuerzo aplicado (figura 6.7b). Por tanto, la velocidad de deformacién
(la derivada de la deformacién con respecto al tiempo) se representa con &.

Segtin lo expresado, para un material linealmente el4stico:

o,=E-g, (6.1)

donde E es una constante de proporcionalidad conocida como el médulo de
elasticidad.

Para el amortiguador:
oy =M " & (6.2)
donde 7 es el coeficiente de viscosidad.

Si el modelo de Kelvin (véase figura 6.7¢) se somete a la aplicacién de un
esfuerzo o, constante con el tiempo, como se muestra en la figura 6.7d, se
puede escribir la ecuacién:

o,=0, t0oy (6.3)

o,=E-g,+m-& (6.4)
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Figura 6.7. Modelo
¢) Modelo de Kelvin d) Esfuerzo constante, g, reoldgico de Kelvin.

Al aplicar el esfuerzo o, la misma deformacién se induce en el resorte y en
el amortiguador, es decir:

Entonces:

o,=E-e+m-

(6.5)

> (6.6)

La ecuaci6n anterior se puede escribir en la siguiente forma:

. ko _ oo
8+'ﬂs_'fl
Sl i=('.
mn

Entonces se tiene la ecuacién diferencial:

: = 0o
et ae= m
La solucién de la ecuacién diferencial es:
To
e= 5l (1—e™™)

(6.10)
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La figura 6.8a muestra la grafica de la ecuacién anterior, donde se obser-
va c6mo aumenta la deformacién € en funcién del tiempo, hasta lograr una
condicién de equilibrio, representada por una deformacién igual a:

e =T (6.11)

Lo que significa que la deformaci6n est4 acotada por el resorte, es decir,
la deformacién se aproxima asint6ticamente a la deformacién determinada por
el resorte eldstico hasta que todo el esfuerzo que se aplica lo soporta el resorte
y el amortiguador queda inactivo.

La evolucién, con respecto al tiempo, del esfuerzo en el resorte se expresa
mediante:

o, =ke=0,(1 —e ) (6.12)
La figura 6.8b es la gréfica correspondiente. En la figura 6.8¢ se representa

la evolucién del esfuerzo en el amortiguador con el tiempo, lo cual se expresa
mediante la ecuacién:

d, d ;o
oN=mg =n7t[—ki(l—e"”)] (6.13)
oy =0,e7™ (6.14)

La suma de las ordenadas de las dos graficas anteriores conduce a la figura
6.8d, con o, = constante.

Es importante hacer notar que el modelo de Kelvin representa un proceso
de transferencia de esfuerzos del agua al resorte, en funcién del tiempo t¢.

6.4. ANALOGIA HIDROMECANICA

La figura 6.9 muestra la analogia hidromecénica, en la cual se aprecia un
cilindro lleno de agua con un resorte en su interior; el resorte simula el esque-
leto del suelo. La valvula ilustra la mayor o menor dificultad del agua para fluir
fuera del cilindro, por lo que representa la permeabilidad. Al aplicarse un es-
fuerzo o la presién de poro u = u, aumenta a u, + u,, de tal manera que para un
tiempo t = 0 es igual al incremento de esfuerzo aplicado, es decir, u, = 7. Para
un tiempo muy grande, t = %, el incremento de la presién de poro provocado
por el esfuerzo o, tiende a cero, lo cual da lugar a una deformacién &.
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deformacién predominantemente vertical con muy pequefia o nula deformacién
lateral. En forma idealizada se considera la condicién de esfuerzos representados
en la figura 6.114. La muestra est4 sujeta a un esfuerzo vertical o, o esfuerzo
axial o,y a esfuerzos horizontales @, o esfuerzos radiales o,. En la flgura 6.11b
se llustran las condiciones de deformac1on de la muestra €, = €, # 0, es decir, la de-
formacién axial o deformacién vertical es diferente de cero; en cambio, €, = € =0,
es decir, la deformacién horizontal o deformacién radial es nula, lo cual significa
que la muestra tinicamente se puede deformar de manera vertical. Para conse-
guir esta condicién la muestra de suelo se coloca dentro de un anillo metélico.
La condicién, de deformacién lateral cero da origen al concepto de coeficiente
de empuje de tierra en reposo, K, de gran utilidad en la mecénica de suelos
aplicada.

K,= o (6.15)
% Suelo 0, = 0y

compresible
Oy
Th
s _ T 'n
' - o
g,
J; = Oq a)
Figura 6.10 . Condiciones de
esfuerzo de un elemento de suelo &=&%#0
debajo de una estructura.
e=e=>0 sv=—-—-Ah
ho
b)

Figura 6.11. Condiciones idealizadas de
esfuerzo y deformacion de una muestra
de suelo dentro de un anillo metalico.
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Para satisfacer las condiciones expuestas, se disefié el equipo correspondiente:
el consolidémetro u odémetro. La figura 6.12 muestra el esquema general de un con-
solidémetro convencional, el cual consta de: (1) una mesa de carga, anclada al piso
del laboratorio, (2) un sistema de carga mecénico, (3) un anillo de consolidacién con
piedras porosas, (4) un recipiente con agua, dentro del cual se coloca el anillo de con-
solidacién con el espécimen de suelo en su interior, y (5) un micrémetro de carétula.
La carga se aplica por medio de pesas colocadas en un portapesas, que cuelga del ex-
tremo de una viga de carga. La carga aplicada al espécimen se obtiene multiplicando
las pesas por la relacién de brazos de palanca del sistema.

Las dimensiones estdndar de los especimenes de suelo son: 63.5 mm de di4-
metro y 25.4 mm de altura u otras dimensiones que tengan una relacién minima
digmetro-altura de 2.5. La prueba de consolidacién consiste en aplicar al espécimen
de suelo un incremento de carga cada 24 h (1440 minutos) con una secuencia de
esfuerzos de 12, 25, 50, 100, 200, 400, 800 y 1600 kPa. En cada incremento de carga
aplicado se toma una serie de lecturas del micrémetro para una secuencia de tiempo
de 0.25, 1, 4, 9, 16, 25, 36, 49, 64, 100, y 1440 minutos. M4s detalles de la prueba
se pueden consultar en la norma ASTM D 2435.

Figura 6.12. Esguema Micrémetro

de un consolidémetro. Recipiente con el

espécimen de suelo

Marco de carga

Contrapeso
o , Brazo de carga

Mesa de carga —\

Tornillo
de apoyo

Tornillo
de anclaje‘_\

e /\:t LS AL /\/I/\! NS AL

Existen dos consolidémetros: el de anillo flotante (figura 6.134) y el de anillo
fijo (figura 6.13b).
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Celda Rowe

La celda de Rowe (figura 6.14) la desarrollaron Rowe y Barden (1966) para
llevar a cabo pruebas de consolidacién de alta calidad. La carga uniforme se aplica
mediante la presién de agua que actia sobre un gato hidrdulico de membrana on-
dulada. La deformacién vertical se mide en el centro de la muestra. La celda Rowe
permite el drenaje en la parte superior de la muestra y la medicién de la presién de
poro en la inferior. Es posible cambiar las condiciones y permitir el drenaje en am-
bas caras, hacia un dren central o hacia un dren lateral periférico. La celda Rowe
también se utiliza para realizar pruebas de permeabilidad, ya que permite medirla
tanto vertical como horizontal con un alto grado de confiabilidad.

Micrémetro o transductor
de desplazamiento

Vastago de Conducto flexible
deformacién\ _

Presion de
consolidacion p,

Valvula de control
de drenaje

Vilvula
___\

Membrana
de hule

Disco rigido (con
orificio al centro)

Celda de

Disco poroso
confinamiento

Arosello

Transductor
de presion

Figura 6.14. Esquema de una celda Rowe.

6.6. CURVAS DEFORMACION-TIEMPO

Las curvas deformacién-tiempo para una secuencia estdndar de cargas apli-
cadas se presentan en la figura 6.15 (Crawford, 1964). Se puede apreciar que los
primeros incrementos de esfuerzo causan una deformacién lineal muy pequefa.
En esta figura, a partir del incremento de 2 kg/cm? se advierte un aumento de la de-
formacién con los siguientes incrementos; la curva toma una forma de S. Cuando
los esfuerzos son pequefios, los elementos estructurales (particulas ¢ grupos de par-
ticulas) se reajustan y restablecen el equilibrio, es decir, controlan la deformacién.
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Este reajuste ocurre con poca distorsién y poca generacién de presién de poro,
por lo que, la deformacién es pequefia. A medida que los esfuerzos son mayores, el
reajuste mencionado se afecta, se produce una mayor distorsién y generacién de pre-
sién de poro, y como consecuencia se produce una mayor deformacién.
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Se denomina relacién del incremento de esfuerzo (LIR: load
increment ratio) a la relacién que existe entre el incremento de esfuerzo Ao
y el esfuerzo previo o

LIR= Ao (6.16)
o

La norma ASTM D 2435 recomienda un LIR = 1. Sin embargo, existe
evidencia experimental de que la magnitud del LIR afecta los resultados de los
ensayos (este tema se discute m4s adelante).

6.7. CURVA DE COMPRESIBILIDAD

Con base en los resultados de las curvas deformacién-tiempo, se obtiene la
curva relacién de vacios-esfuerzo vertical efectivo, denominada curva de com-
presibilidad. Esta curva permite relacionar la variacién de la relacién de vacfos
con el esfuerzo vertical efectivo aplicado o’

La curva de compresibilidad se puede dibujar con diferentes escalas,
como se ve en la figura 6.16. La figura 6.16a presenta la curva de compresibili-
dad en escalas aritméticas: en el eje vertical los valores de la relacién de vacios,
e, al final de cada incremento de esfuerzos, para una duracién de 24 h; y en
el eje horizontal los esfuerzos verticales efectivos o', En esta grafica se define
como coeficiente de compresibilidad a, a la relacién:

_ Qe 6.17
%= Ao (6.17)

La figura 6.16b muestra los mismos datos anteriores, pero el eje h
estd en escala logaritmica. En esta grafica se aprecian dos tipos de comporta-
miento: el lado izquierdo con una pequefia pendiente (denominada rama pre-
consolidada, OC, o rama estructurada) y el lado derecho caracterizado por
una linea recta con una pendiente grande (denominada rama normalmente
consolidada, NC, o rama desestructurada). En esta rama (NC), la pendien-
te de la linea recta se denomina indice de compresién (C)) y estd definida
mediante la relacién:

Ae

C= Alogo’

(6.18)

Existen otras formas de presentar la curva de compresibilidad; por ejemplo, la
deformaci6n vertical unitaria, €, en % en el eje de las ordenadas, en lugar de la re-
lacién de vacios, y el esfuerzo vertical efectivo @”, en el eje de las abscisas, en escala
aritmética o logaritmica.
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Figura 6.18. Curvas de 22
compresibilidad para la arcilla
Louseville {Lapierre et al., 1990).

Relacién de vacios, e

6.8. FACTORES QUE AFECTAN LA CURVA
DE COMPRESIBILIDAD

Efecto de la alteracién

Las figuras 6.18 y 6.19 presentan dos ejemplos sobre los efectos de la altera-
cién o remoldeo, se comparan muestras “inalteradas” con muestras remoldeadas
(totalmente alteradas). La figura 6.18 ilustra el comportamiento de una arcilla
sensitiva, la arcilla Louiseville (Lapierre et al., 1990), y la figura 6.19, el compor-
tamiento del suelo de la Ciudad de México (Diaz-Rodriguez y Martinez-Vasquez,
2008). Se puede apreciar en ambos ejemplos el cambio de forma de la curva, el
decrecimiento de la relacién de vacios y la desaparicién del punto de rompimien-
to de la estructura de suelo (esfuerzo de fluencia, o).
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10!

10? 10° Figura 6.19. Curvas de compresibilidad
Esfuerzo vertical efectivo, o, (kPa) del suelo de la Ciudad de México.
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Relacién de incrementos de esfuerzo

El efecto de la relacién de incrementos de esfuerzo, LIR = & donde Ao
es el incremento de esfuerzo y G es el esfuerzo previo, es muy importante, como
se observa en el figura 6.20. La relacién de esfuerzos, 29/ =1, se usa en forma es-
tdndar en la préctica profesional; sin embargo, como se aprecia en la figura 6.20,
produce una mayor alteracién que la 2%/;>1 y una menor alteracién que la 2%/5 <1.
Cuando el incremento de esfuerzo aplicado es pequefio, la estructura del suelo se
reajusta y recupera el equilibrio, por lo cual experimenta una menor deformacién.
El reajuste de la estructura ocurre con minima distorsién y con muy pequefia ge-
neracién de presién de poro y, por tanto, un minimo cambio de volumen. Cuando
el incremento de esfuerzo aplicado es grande, la estructura del suelo se desequi-
libra, ocurre una mayor distorsién con generacién de presién de poro grande y, en
consecuencia, una mayor compresion.

o om an o e =y,
~

o |
& -——--___- ~
(=]

1

13

«

»

<

£ Ao _

2 o

13

]

=

&

~

N J\
e .
o 1

Ao

=5 = Relacién incremento de esfuerzo

Y

Esfuerzo efectivo, o

Figura 6.20. Efecto de la relacion de incremento
de esfuerzos.

Efecto de la duracién de la carga

El efecto de la duracién del incremento de esfuerzo sobre la curva de
compresibilidad se muestra en la figura 6.21. En dicha figura se aprecia el
corrimiento de las curvas hacia la izquierda con el aumento del tiempo que per-
manece aplicado el esfuerzo (e.g. al terminar la consolidacién, después de 24 h
y después de una semana); asimismo, se puede notar muy claramente el efecto
sobre el esfuerzo de preconsolidacién. En la prictica profesional se aplica un
incremento de esfuerzo Ao cada 24 h.
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6.9. ASENTAMIENTOS POR CONSOLIDACION

Con base en la figura 6.22, podemos obtener una ecuacién muy sencilla
para calcular el asentamiento que experimentar4 una estructura desplantada so-

]’\'I‘F‘ 1m cnp]n nnmnrecible
UIC uil sutiv Luitipa G,

La figura 6.22a representa un estrato de suelo compresible totalmente satura-
do, de espesor H. Para calcular el asentamiento AH que sufrird dicho estrato, al apli-
car un incremento de esfuerzos, se procede de la siguiente manera: la figura 6.22b
representa el diagrama de fases de una muestra de suelo del mismo estrato, antes y
después de la aplicacién del incremento de esfuerzo Ag, respectivamente.

T T

Ae

i

Macios Vacios

Figura 6.22. Esquema
para el cdiculo de
b) Laboratorio asentamientos.

Solidos Solidos

a) Campo
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Se escribe la relacién:

l1+e H

Ae AH (6.23)
. _ Ae
“AH=H-— (6.24)

Esta ecuacién permite calcular el asentamiento AH, con los datos de la rela-
ci6n de vacios inicial (e) y el cambio de relacién de vacios (Ae) para el incremento
de esfuerzos. Para obtener una ecuacién més explicita, se multiplica y divide la
ecuacién anterior por AG:

AH=H 889 po=H -2 g
1+e 1+e (625)
~AH =H -m, - Ac (6.26)

Donde m, es el coeficiente de variacién volumétrica.

También se puede obtener una ecuacién utilizando el indice de compre-
sién (C):

A, A,

Ce = =
¢ Alogo log(oy+ A o) —logo, (6.27)
. _ Cc g, + AO’]'
S AH= T+ o log p J H (6.28)

6.10. VELOCIDAD DE ASENTAMIENTOS

El estudio teérico del proceso de consolidacién del suelo tiene como propé-
sito obtener una ecuacién con la cual se pueda determinar el valor de la presi6n
de poro u y de la relacién de vacios e, para cualquier punto y para cualquier tiem-
po t, en un estrato de suelo de espesor 2H sometido al proceso de consolidacién.

Terzaghi (1925) present6 una teoria para conocer el tiempo necesario para la
consolidacién de un estrato de suelo y, por tanto, el asentamiento correspondien-
te. Las hipétesis que formul6 Terzaghi son:

. El sistema suelo-agua es homogéneo.

. El suelo est4 completamente saturado.

. La compresibilidad del agua es despreciable.

. La compresibilidad de las particulas del suelo es despreciable, pero éstas
pueden experimentar rearreglo.

BwWw N =
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La compresién del suelo es unidimensional.

La ley de Darcy es vélida.

La relacién de vacios es funcién del esfuerzo efectivo.

Las propiedades del suelo son constantes durante el proceso de consoli-
dacién.

® o

La figura 6.23a muestra un estrato de suelo arcilloso compresible de espesor 2H
con lentes de arena ubicados en las partes superior e inferior del estrato. El nivel de
agua freatica (NAF) se localiza en la parte superior del estrato. El eje Z coincide con la
direcci6n vertical. La figura 6.23b presenta el diagrama de la presién de poro debido a
condiciones hidrostaticas, u,; con linea punteada se muestra el diagrama de la presién
de poro, u,; generada por la aplicacién del incremento de esfuerzos, Ao.

En la figura 6.23c se ilustra el proceso de disipacién de la presién de poro,
uo; con el tiempo ¢ y con la profundidad, z. La curvas de disipacién de la presién
de poro para un tiempo ¢t = constante se denominan is6cronas.

A continuacién se explica el proceso de consolidacién del suelo, el cual de-
pende de los siguientes factores:

a) Las ecuaciones de equilibrio de un elemento de suelo.
b) Las relaciones esfuerzo-deformacién del esqueleto mineral.
¢) La ecuacién de continuidad del fluido de poros.

Estructura
Ac

\rena Y~ Ag —=\ = U, = AG

I'ujo de

agua

Suclo

arcilloso 7

\rena

a)

Figura 6.23. Proceso de compresion de un estrato de suelo
arcilloso confinado entre dos estratos de arena.

187



En la figura 6.24 se observa un elemento de suelo de dimensiones dx, dy y dz,
sometido a un flujo de agua en la direccién vertical. La ecuacién de continuidad
expresa que el gasto de salida menos el gasto de entrada es igual a la velocidad del
cambio de volumen del suelo, lo cual se expresa como:

q salida — g entrada = % (6.29)
v+aw-d)'dd—vdd,=ﬂ (6.30)
z az z x Ay z%x dt
Simplificando:
Ouy | _dv
[ )ad =5 (6.31)

v=ki=—kOh - k 9u (6.32)

a)

b)

Flujo del agua en el punto A
durante la consolidacion

et e Figura 6.24. Esquema del proceso de
v, dxdy consolidacion de un estrato de arcilla.
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donde u es el exceso de presién de poro causada por el incremento de esfuerzo.
Sustituyendo:

k 0% 1 v

— . 6.33
Yo 82 d.dd, ot ( )

Durante la consolidacién, la velocidad del cambio de volumen es igual a la
velocidad del cambio de volumen de vacios:
v v, a(v,+e -v,)  av, de v, (6.34)

- = = Y =4 e —
3t ot at o TVs g ey

Donde V_ es el volumen de s6lidos y V, es el volumen de vacios. Como los
sélidos se consideran incompresibles, se tiene:
a'Vs v _ dxd),dz (6.35)
1+ €y 1+ €y

Sustituyendo:

W _ dydyd, e (6.36)
ot 1+ €y ot

Donde e, es la relacién de vacfos inicial. Combinando y sustituyendo:

k du _ 1 de (6.37)

Yo 022 1+e Ot

El cambio de la relacién de vacfos es causado por el incremento de esfuerzo
efectivo (Ac’):
(6.38)
d,=a,*9(Ac’)=a, 9,

Donde 3(Ac’) es el cambio del esfuerzo efectivo y a, es el coeficiente de
compresibilidad. Combinando se obtiene:

k o a, ou ou
L
v ot

Yo 822 l+e, ot

(6.39)

Donde m, es el coeficiente de cambio volumétrico. Finalmente se llega a:

bu _ o Pu

o G o (6.40)

Esta es la ecuaci6n diferencial que rige el proceso de consolidacién de un
suelo, donde:

k k(+ e)

C,= Yoom =y a (6.41)

C, es el coeficiente de consolidacién en cm¥/s.
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La solucién de una ecuacién diferencial requiere definir las condiciones ini-
ciales y de frontera. La configuraci6n inicial mas comun y sencilla es un diagrama
uniforme (rectangular) de presién de poro, como se ilustra en la figura 6.25.

Parat
Para z

=0’
::0’

u
u

u, = Ac
0

Paraz=2H,u =0

Para la solucién por el método de separacién de variables, se propone que
u sea el producto de dos funciones: una funcién que dependa tinicamente de z y
otra funcién que dependa tinicamente de t, es decir:

u(z, t) = F(z) - F(t) (6.42)
La solucién que se obtiene es:
u(z, t) =3m oo %\’2— : Se—"HAﬂ - exp (=M°T) (6.43)
donde:
M= % m + 1 (6.44)
T,= C;Ivzt (6.45)

T, es un término adimensional, denominado factor tiempo, y m es un ni-
mero entero positivo y representa el nimero de términos de la serie de Fourier.

B
othHﬁ .
Z tj:77 Flujo

Estrato de arcilla

HKemmmban

- D ===

Arena
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Esta ecuacién se representa en la figura 6.27 e ilustra el proceso teérico
de la consolidacién. En el eje vertical se tiene la relacién de profundidad z = =
y en el eje horizontal se tiene el grado de consolidacién puntual U, en %, para
. diferentes valores del T, Se puede apreciar que la consolidacién se realiza mas
répidamente en las fronteras de drenaje y mas lentamente en el centro del estrato.
La figura muestra 12 curvas para valores de T, desde 0.05 hasta 0.90; el ntimero
real de minutos, dias o afios correspondientes a un estrato natural serd un muilti-
plode T, el cual depende de los valores de C_y H.

Finalmente, después de transcurrido un tiempo teérico infinito, la consoli-
daci6n serd de 100 % en todas las profundidades, la presién de poro generada por
la aplicacién de Ao sera igual a cero, y toda la presién aplicada estard soportada
por la estructura del suelo.

Otro concepto de gran utilidad préctica es el grado de consolidacién del
estrato, U%, este concepto relaciona la presién de poro disipada en todo el es-
trato, para un tiempo t = t, con respecto a la presién de poro generada en todo el
estrato, para un tiempo t = 0. En la figura 6.26, es la relacién del 4rea sombreada
entre el 4rea de todo el rectdngulo. Paraun T, = 0.197, U = 50%.
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La expresién matematica, del grado de consolidacién promedio del estrato se
expresa:

U=1-3n_o% exp(—M2-T) (6.50)

La figura 6.28 es la representacién grafica de la expresién anterior, y la tabla
adjunta proporciona los valores mds usuales para T ; otros valores se pueden leer
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directamente en la gréfica. A la curva de la figura 6.28 se le conoce con el nombre
de curva teérica de la consolidacién de un estrato, drenado por ambas fron-
teras y con una distribucién inicial rectangular uniforme Ac, de presién de poro.
El grado promedio de consolidacién de un estrato se relaciona directamente con el
asentamiento total experimentado por el estrato, para un tiempo especifico.

6.11. DETERMINACION DE C,

La curva teérica de la consolidacion (figura 6.28) se puede dibujar con el eje
x en escala logaritmica, lo que da origen a la figura 6.29. Nétese la similitud de
las figuras 6.28 y 6.29 con las gréficas de la figura 6.4.

Con base en lo anterior, se desarrollaron dos procedimientos empiricos
para determinar el valor del C_ (coeficiente de consolidacién), de gran utili-
dad para calcular la velocidad con la que ocurre la consolidacién de un estrato
o de una muestra de suelo.

Figura 6.28. Relacion entre el grado 0 T T
promedio de consolidacion de un 10 0 OV
estrato, U %, y el f i X
stra 6, y el factor tiempo, T, 20 10 To.008
2 20 [0.031
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\ Figura 6.29. Relacion entre el grado
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Método de Casagrande

Baséndose en la curva de la figura 6.30, con lecturas del micrémetro (mm)
vs. log del tiempo (log minutos), Casagrande (1936) propuso el siguiente método:

1. Determinar la terminacién de la disipacién del exceso de presién de poro
generada por la aplicacién del incremento de esfuerzo Ao. Casagrande
(1936) afirmé que la interseccién del tramo recto de la consolidacién (linea
AB) y de la compresi6n secundaria (linea CD) predice con buena aproxima-
cién la terminaci6én de la consolidacién (punto E). La ordenada del punto
Eesd, y representa la deformacién de 100 % de la consolidacién.

2. Seleccionar t y t, sobre la porcién de la curva al inicio de la curva, de tal
manera que ¢, = 4t,. Obtenga la diferencia de ordenadas d.

3. Dibujar la linea FG con una distancia igual a d, a partir del punto con t,.
Obtenga la ordenada d,, la cual representa 0% de consolidaci6n.

4. Obtener la ordenada del punto F, la cual corresponde a d,, (deformacion
para 50 % de consolidaci6n).

5. Para un grado de consolidacién de 50%, T, = 0.197:

Cotso . o o 0197 H (6.51)

T, =0.197 = =452 . C, o

donde H es igual a la trayectoria efectiva de drenaje (si se tiene un estrato
con doble drenaje —figura 6.23—, H es el semiespesor del estrato).

- 0 b1
——l I:i
a N Id
© = N
- t,=4t,

g N
o
=
g d -U=350% ?\H Curva de lahoratqgrio
E N\
3 ] Y
g
g
[543
3 N i

Py U=100 CHAN Termina@én de Figura 6.30.

00 11:__ la consolidacjon Meétodo de Casa
) S TN vi| grande para
f ? N determinar el C, de
un especimen de
Tiempo (min) suelo.
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6.12. COMPRESION SECUNDARIA

En el tratamiento tradicional de la compresién secundaria (creep), la cual
ocurre bajo un esfuerzo efectivo constante, la variacién de la relacién de vacios
con el tiempo, para un incremento de esfuerzos constante, se considera practi-
camente lineal, como se muestra en la figura 6.32. El indice de compresién
secundaria (secondary compression index) Ca se define como:

__ Qe
log (-¢)

La magnitud del asentamiento debido a compresién secundaria, S se calcula
mediante:

Ca (6.53)

Ca t
S, = —m H log (t_p) (6.54)

donde:

e = Relaci6n de vacios al finalizar la consolidacién.
H = Espesor del estrato de suelo.
t = Tiempo para la terminacién de la consolidacién.

Modelo de Zeevaert

Un tratamiento del tema de la compresién secundaria mds completo se
debe a Zeevaert (1986), quien desarroll6 un modelo reol6gico, el cual se pre-
senta en la figura 6.33. El modelo combina una unidad Kelvin y una unidad Z,
con base en las siguientes hipétesis:

1. El suelo consta de dos estructuras con diferentes propiedades reolégi-
a

secundaria.

2. La estructura primaria esta constituida por granos microscépicos que for-
man un esqueleto continuo capaz de tomar esfuerzos efectivos. La de-
formacién volumétrica Av ocurre por la disipacién de la presién de poro,
la cual se estima mediante la teorfa de Terzaghi (1925). Los poros de la
estructura primaria est4n llenos de agua gravitacional, y las deformaciones
son elastoplésticas para un incremento de esfuerzos.

3. La estructura secundaria se compone de particulas submicroscépicas
que forman aglomeraciones (clusters) con los granos microscépicos de la
estructura primaria. Los poros de la estructura secundaria estén llenos de
agua con una viscosidad diferente a la del agua gravitacional. La estruc-
tura secundaria estd formada principalmente de particulas de arcillay;, en
los desplazamientos relativos entre particulas, interviene la doble capa
adsorbida que rodea a las particulas de arcilla.
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Relacioén de vacios, e

................. LU = 100 %=

...........

Tiempo (escala log)

Figura 6.32. Curva Figura 6.33. Modelo
experimental de consolidacion. reologico de Zeevaert {1986).

Para la estructura primaria, se usa el modelo de Terzaghi (Kelvin):

AH = S,.u=Hm, Ac

6.55
em Ao = 622
El grado de consolidacién promedio se expresa como:
_ St=t
U% = Swial
Parat = 0, U% = 0% (6.56)
Parat = o, U% = 100%
Por tanto:
Si=:= S U% (6.57)
S,-.=m,Ac H-U% (6.58)
Bzt~ (o) - o= m, A0 U% (6.59)

donde (&,),-; es la deformacién unitaria volumétrica, de la estructura primaria,
para un tiempo t=t.

Por consiguiente:

(€nhee =m Ac F(T) (6.60)

donde F( Tv) es la funcién de Terzaghi para la consolidacién primaria.
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Para la estructura secundaria, se considera la unidad Z, compuesta de
dos elementos: uno con viscosidad lineal y otro con viscosidad no lineal. Las
ecuaciones de equilibrio y compatibilidad se representan mediante:

Ao = Ao, + A(TN2
Ae, = Ag, = ASN2

Las ecuaciones esfuerzo-velocidad de deformacién se expresan:

_a
As, = s Ao, (6.63)
AéNz = “Pz AGNZ (6.64)

donde a, b y ¢, son constantes del modelo. Al combinar las expresiones an-
teriores, se obtiene la ecuacién diferencial:

a

Agy, = W - Ao (6.65)
Ademés:
Ay, = - Aéy, (6.66)
La solucién para un incremento de esfuerzo, Ao, constante, es:
Aoy, = m, Ac log {1 + i’é’—l 227 (6.67)

donde 4:61 %2 _ ¢ es un pardmetro adimensional, el cual se obtiene de las
B ¥ -
curvas de consolidacién.
Finalmente, se llega a la solucién:

Aey = m, Ac() (6.68)
Asy
A Q (6.69)
donde:
Q = F(T,)+ B log(1 — ET.). (6.70)

Como se puede apreciar, la funcién () estd compuesta por dos funciones:
la primera es la funcién Terzaghi para la consolidacién, que depende del factor
tiempo T, ; y la segunda, la funcién Zeevaert para la compresi6n secundaria, que
también depende de T..

198 Cap. 6. Consolidacion y compresibilidad















Lapierre, C., Leroueil, S. y Locat, J. (1990), Mercury intrusion and permeability of Loui-
seville clay, Canadian Geotechnical Journal 27(6): 761-773.

Leonards, G. A. y Altschaefl, A. G. (1964), Compresibility of clay, ASCE Journal of the
Soil Mechanics and Foundations Division, 90(SM5): 133-155.

Leonards, G. A. y Ramiah, B. K. (1959), Time effects in consolidation of clays, ASTM
STP 254, Filadelfia: 116-130.

Leroueil. S. (1996), Compressibility of clays: Fundamental and practical aspects, ASCE
Journal of Geotechnical Engineering 122(7): 534-543.

Mesri, G. (1973), Coefficient of secondary compression, ASCE Journal of the Soil Mecha-
nics and Foundations Division, 99(SM1): 122-137.

Mesri, G. y Godlewski, P. M. (1977), Time and stress compressibility interrelationship,
ASCE Journal of Geotechnical Engineering, 100(8): 417-430.

Mesri, G. y Hayat, T. M. (1993), The coefficient of earth pressure at rest, Canadian Geo-
technical Journal, 30(4): 647-666.

Mesri, G., y Rokhsar, A. (1974), Theory of consolidation for clays, ASCE Journal of Geo-
technical Engineering Division, 100(GT8): 889-904.

Mitchell, R. J. (1970), On the yielding and mechanical strength of Leda clays, Canadian
Geotechnical Journal, 7(3): 297-312.

Quigley, R. M. y Thompson, C. D. (1966), The fabric of anisotropically consolidated sen-
sitive marine clay, Canadian Geotechnical Journal, 3, 2: 61-73

Roscoe, K. H., Schofield, A. N. y Wroth, C. P. (1958), On the yielding of soils, Géotech-
nique, 8(1): 22-52.

Schmertmann, J. H. (1955), The undisturbed consolidation of clay, Transaction ASCE,
vol. 120: 1201.

Schmertmann, J. H. (1983), A simple question about consolidation, ASCE Journal of
Geotechnical Engineering, 109(1): 119-122.

Smith, R. E. y Wahls, H. E. (1969), Consolidation under constant rate of strain, ASCE
Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, 95(SM2): 519-538.
Tavenas, F. y Leroueil, S. (1977), Effects of stresses and time on yielding of clays, Proc.
9* International Conference on Soil Mechanics and Foundations Engineering, Tokyo.

Japan, vol. 1: 319-326.

Taylor, D. W. (1942), Research on consolidation of clays, Serial nam. 82., Department of
Civil and Sanitary Engineering, MIT, Cambridge, Massachusetts.

Terzaghi, K. (1925), Erdbaumechanik, Franz Deuticke, Vienna.

Van Zelst, T. W. (1948), An investigation of the factors affecting laboratory consolidation
of clay, Proc. Second International Conference on Soil Mechanics and Foundation
Engineering, vol. VII: 52-61.

Wahls, H. E. (1962), Analysis of primary and secondary consolidation, ASCE Journal of
Geotechnical Engineering, 88(SM6): 207-231.

Wong, P. K. K, y Mitchell, R. J. (1975), Yielding and plastic flow of sensitive cemented
clay, Géotechnique, 25(4): 763-782.

Zeevaert, L. (1985), Consolidation in the intergranular viscosity of highly compressible
soils, Consolidation of Soils: Testing and Evaluation, ASTM STP 892: 257-281.

Referencias bibliograficas 203












7.1. INTRODUCCION

Una de las propiedades m4s importantes de los suelos es su capacidad para
resistir la aplicacién de esfuerzos cortantes. La resistencia al esfuerzo cortante
de los suelos interviene en los problemas de estabilidad, como la capacidad de
carga de una cimentacién, el empuje lateral sobre un muro de retencién o la
estabilidad de taludes y terraplenes.

La falla o ruptura en los materiales, como el acero, la determina su estruc-
tura molecular y se da al romperse los enlaces entre 4tomos. En suelos el meca-
nismo es diferente, ya que se trata de un material particulado, es decir, formado
por particulas, donde la falla o ruptura ocurre al romperse los contactos entre
elementos estructurales (e. g., particulas o grupos de particulas).

Este capitulo trata sobre aquellos esfuerzos internos que hacen posible que un
suelo resista los esfuerzos aplicados. La resistencia al esfuerzo cortante de un suelo
es el esfuerzo maximo que puede soportar. Si se excede laresistencia, la falla ocurre.

Debe reconocerse que el concepto de falla es arbitrario, ya que para algunos
materiales la falla est4 bien definida, como en el caso de los materiales frégiles; en
cambio, para otros de comportamiento ductil, que pueden absorber grandes can-
tidades de energfa de deformacién antes de romperse, la falla se define cuando se
alcanza el punto de fluencia o una deformacion especiffica.

Por lo tanto, se define como resistencia de un suelo al esfuerzo maximo que
puede soportar, o al punto de fluencia o al esfuerzo a una determinada deforma-
cién que se acepta como falla.

7.2. CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION

Cuando un espécimen de suelo se somete a un cambio en su estado de es-
fuerzos, su comportamiento mecénico se puede describir mediante una curva
esfuerzo-deformacién y un criterio de falla. La forma de la curva esfuerzo-
deformacién depende de las caracteristicas y propiedades del suelo bajo ensayo.
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Los materiales capaces de soportar grandes deformaciones se denominan
materiales dictiles. Lo contrario implica materiales fragiles. La curva de natu-
raleza diictil no muestra un punto maximo o pico, por lo que aqui la falla se defi-
nir4 para una deformaci6n especifica, que tradicionalmente es 20 %, a menos que
se establezca otra deformacién. La curva de naturaleza mixta presenta un maximo
conocido como resistencia pico y una parte asintética para una deformacién
grande, que se denomina resistencia residual. Las figuras 7.1 y 7.2 muestran
curvas esfuerzo-deformacién caracterfsticas.

oA agA aA
A
A A
0 b= 0 b 0 < —>
a) Elastico lineal b) Elastico no lineal ¢) Elastopléstico
Figura 7.1. Curvas esfuerzo—deformacion tipicas.
a o A C
A C
Y - o'yF—-
0 B y 0 B V
€ €
a) Perfectamente plastico b) Con endurecimiento a la deformacién
o p Endurecimiento
i
A ! Ablandamiento
' |
Typ— 1
i +—— Perfectamente
: | plastico
| !
! I
0 B 0 | .
€ €
¢) Con ablandamiento a la deformacion d) Combinado

Figura 7.2. Curvas de comportamiento elastoplastico.
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7.3. ESFUERZO EN UN PUNTO

Para explicar el estado de esfuerzos en un punto, se considera el elemento de
esfuerzos representado en la figura 7.3a. Este elemento es de tamafio infinitesi-
mal (dx, dy, dz) y puede idealizarse como un cubo o un paralelepipedo rectangular.

Losejes x,y,y zsonparalelosalos bordes del elemento, cuyas caras se designan
segtnlasdirecciones normalesdirigidashaciafuera. Lacaraderechasedesignacomo
cara x positiva y la cara izquierda (oculta para el observador) como cara x negativa.

Cuando un elemento estd en un estado plano de esfuerzo, por ejemplo, en el
plano xy (figura 7.3b), s6lo las caras x y y del elemento estdn sometidas a esfuerzos
y todos los esfuerzos acttan paralelamente a los ejes x y y.

Un esfuerzo normal ¢ tiene un subindice que identifica la cara sobre la que
actta el esfuerzo (por ejemplo: o actia sobre la cara x del elemento). Un esfuerzo
cortante T presenta dos subindices: el primero denota la cara sobre la que actiia el
esfuerzo y el segundo da el sentido sobre esa cara. De acuerdo con la convencién de
signos, en los esfuerzos normales, la compresién es positiva y la tensién es negativa;
mientras que, en los esfuerzos cortantes, es positivo un esfuerzo cortante si ocasiona
un giro en la direcci6n contraria a las manecillas del reloj. Los esfuerzos cortantes
sobre caras opuestas de un elemento infinitesimal deben ser iguales en magnitud y
opuestos en sentido. Por consiguiente:

Ty = Ty (7.1)

Una expresién muy util es aquella que permite calcular los esfuerzos (a,, T,)
que actiian en un plano BC inclinado un dngulo a con respecto a la horizontal, como
se aprecia en la figura 7.3c. Si consideramos que el segmento inclinado tiene una
longitud y una profundidad unitarias, la distancia AB presenta una dimensién igual a
sen T, y el segmento horizontal AC, una dimensién igual a cos a.

Ay ry
- 5 AY
¥
et T
Tyx oty
5T
Tay i
X T -] S oo
83 Aiy 1Cx g y . T /oa
s Q%
Oy -
o x [ — T ...... _T:y l .
Ty
[}
ay ) C
Tqu_—
2
a) b )

Flgura 7.3. Elementcs de esfuerzo en un punto: a) vista tridimensional, b)
vista bidimensional y ¢} vista bidimensional de esfuerzos en un plano inclinado.
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Para el equilibrio, la suma de esfuerzos tanto en x como en y deben ser cero,
por tanto:

o,sena — T, cos o —0,sena —T, cosa =0
o,cos 0 — T, sen® —0,cos o —T, sena =0

Al resolver el sistema de ecuaciones, se obtienen las ecuaciones de trans-
formacién:

o, = (P37 = (P77 cos 20 + 7_ sen 2a (7.2)
Tﬂ= — (ax;cy) sen 200 — Txy cos 20 (73)

Las ecuaciones de transformacién se pueden reescribir en funcién de
los esfuerzos principales o, y o,. Los esfuerzos principales o, y o, actdan en
planos exentos de esfuerzos cortantes. Asf:

+

c, = ("1

%)+ (1%) cos 2a 7.4

~

T, = ("' ;"3) sen 2o

(7.5)

Por convencién, o, es el esfuerzo principal mayor y o, es el esfuerzo princi-
pal menor.

7.4. CIRCULO DE MOHR

Las ecuaciones de transformacion para el estado plano de esfuerzos pue-
den representarse en forma grafica por medio de un trazado conocido como
circulo de Mohr (véase figura 7.4). Esta representacién es de gran utilidad,
ya que permite visualizar las relaciones entre los esfuerzos normales y cortantes
que actian sobre planos inclinados en un punto de un cuerpo sometido a es-
fuerzos. El cfrculo de Mohr sirve también para calcular los esfuerzos principa-
les y los esfuerzos cortantes maximos. Por tanto, el circulo de Mohr (1882)
permite una excelente visualizacién de la orientacién de varios planos.

El procedimiento para construir el circulo de Mohr consiste en los siguien-
tes pasos:

. Dibujar un sistema de ejes (o, 7).

Dibujar el punto A de coordenadas (o, T.,).

Dibujar el punto B de coordenadas (o,,—T,,).

Conectar los puntos A 'y B con una linea recta y localizar el centro del
circulo.

BW N
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* Estado residual (q_). Si la deformacién del suelo contintia bajo esfuerzo nor-
mal constante més alld del estado critico, la resistencia contimia decreciendo
hasta alcanzar un valor constante, lo que representa una resistencia residual.

e Estado critico. En ensayos drenados la condicién es que AV sea constante.
En ensayos no drenados la condicién es que Au sea constante.

Esfuerzo 4
desviador
q (kPa) (1) Esfuerzo desviador maximo; q = (o, ~ o3)_,_
_ I
< : (4) Estado critico
- / : 2) Deformacion especifica (5) Resistencia
/ | / residual
- + ¥
| Resistencia constarte
|
|
|
T >
a) i 20% Deformacion axial, & (%)
|
|
|
|
|
| r(3) Maxima relacion de
: esfuerzos principales
|
L:l_ | boon
g3 |
|
|
b T =>
]
|
I
4 AV, I (4) AV Constante (ensayo drenado)
Qo
gAV ‘AUf (4) AU Constante (ensayo no drenado)
) =AU L Figura 7.7. Criterios
C >

£ de falla para suelos.

7.6. TEORIAS DE FALLA PARA SUELOS
Teoria de falla de Coulomb
En 1800 Coulomb (1736-1806) publicé un estudio sobre las leyes de la

friccién entre sélidos. La figura 7.8 presenta dos sélidos en contacto a través de
una superficie plana. La figura 7.8a muestra un bloque de madera sometido a una
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fuerza normal N, sobre una superficie horizontal. Las fuerzas actuantes sobre el
bloque son la fuerza N y la reaccién P. La figura indica que no hay fuerza horizon-
tal, de modo que no se moviliza ninguna fuerza de friccién. Si se aplica una fuerza
horizontal T, como se muestra en la figura 7.8b, aparece una fuerza resistente S,;
si el bloque no se mueve, significa que S| es suficiente para mantener el equilibrio
de fuerzas. Nétese que la fuerza resultante R, forma un angulo 0 con la vertical; a
este dngulo se le denomina dngulo de oblicuidad (obliquity angle).

Si la fuerza horizontal se aumenta a un valor T, para la cual se produce una
fuerza resistente S, , que es la mdxima que se puede producir, el bloque se encuen-
tra en estado de equilibrio indiferente. En este caso, el dngulo que forma la resul-
tante R, con la vertical es ¢, y se denomina dngulo de friccién (friction angle).
Nétese que, para valores comprendidos entre 0 < 6 < @, no ocurre deslizamiento.

Fuerza normal N N N N
8, |0,= Angulo 0 ¢ = Angulo
R de oblicuidad de friccion
1 R,

plazamiento

Reaccion P

a) b) c) d

Figura 7.8. Experimento de Coulomb.

Conbase en sus experimentos, Coulomb enuncié las siguientes conclusiones:

a) Los cuerpos empezaran a deslizarse uno sobre otro cuando la relacién
T/N alcance un cierto valor limite w, es decir:

Tméx=p'N

b) A p se le denomina coeficiente de friccion, el cual depende funda-
mentalmente de la naturaleza de las superficies en contacto.
c) El coeficiente p no depende del 4rea de las superficies en contacto.

En la ingenierfa geotécnica se prefiere usar la siguiente definicion:
B =tan @ (7.8)

Para valores de T, > T __, es decir, 8 = ¢ se produce deslizamiento y el mo-
vimiento se acelera.
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+ Tn2
O3
oo =PJA /—
’ AH 0 >

> 5
Tn2 =P2/A
Tnl =P1/A -
>3
a)
TA
Ficura 7.11. Equipo de corte
Cay b) directo: ) resultado caracterfstico,

b} envolvente de falla.

Ensayo de corte simple

El ensayo de corte simple tiene como finalidad investigar el comportamiento
esfuerzo-deformacioén y la resistencia al esfuerzo cortante de una muestra de sue-
lo sometido a una condicién de esfuerzos de corte simple (figura 7.12a):

Ju _ ov _ Jou
=5 =0g>0 (7.12)
Es decir:
sx=€y=0,Y%y =25=F -0 (7.13)
[}

donde u y v son los desplazamientos en las direcciones x y y, respectivamente.

Para condiciones no drenadas, el cambio de volumen de la muestra tendra
que ser nulo. Entonces, al ocurrir deformaciones angulares <y, no deberdn pro-
ducirse deformaciones verticales, es decir, cada punto de las fronteras inferior y
superior debersd moverse una cantidad de *vy- H. Para conseguir esto iltimo,
dichas fronteras deber4n ser rugosas para evitar deslizamientos, que darfan origen
a zonas muertas en el espécimen bajo ensayo.
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AX
A’_,y\y

T T s

H, Y

l 0

<—
T
a)

Figura 7.12. Aparato
de corte simple. b)

Pickering (1969) realizé ensayos con placas de diferente rugosidad, y obtuvo
resultados satisfactorios cuando las placas proporcionaban la friccién necesaria
para trasmitir los esfuerzos cortantes('rxy).
dores (Kjellman, 1951; Roscoe, 1953; Peacock y Seed (1968); Pickering, 1969;
Finn, Pickering y Bransby, 1971; Diaz-Rodriguez, Weckmann e Iturbe, 1973, en-
tre otros).

Actualmente hay dos tipos de aparatos de corte simple comercialmente dis-
ponibles: uno de paredes rigidas y forma prismatica (tipo Cambridge) de aproxi-
madamente 50 X 50 X 29 mm (figura 7.13a), y otro de forma cilindrica (tipo
NGI) con dimensiones de 71 mm de didgmetro y 20 mm de altura. En este caso,
los especimenes se colocan dentro de una membrana reforzada con alambre de
acero en espiral (figura 7.13b); esto tltimo tiene como finalidad lograr que el des-
plazamiento relativo entre la parte superior y la parte inferior del espécimen defina
una linea recta.

Finn y Vaid (1977) desarrollaron un procedimiento para ensayos a volu-
men constante. El procedimiento consiste en determinar el comportamiento no
drenado de la muestra bajo ensayo y medir el cambio del esfuerzo vertical para
mantener el volumen de la muestra constante. El cambio del esfuerzo vertical se
interpreta como el cambio de presién de poro equivalente.
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Transductores Tay ' .
de fuerza _,i__. Articulacion
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con a 7///////////7////////%
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Drenaje y medicion de PP
b) Tipo NGl

Ty ay
s 1= K O N
20Em natpmsnes (F 1y = koov

l-—SO mm——i

l<—71 mm«———{

Figura 7.1 3. Tipos de equipo de corte simple.

El equipo de corte simple ofrece ventajas y desventajas. Dentro de las pri-

meras se pueden mencionar:

— Durante la consolidacién del espécimen, se obtiene informacién similar
a la que proporciona un ensayo odométrico convencional.

— Elvalor medido de esfuerzo cortante horizontal maximo (T, ns) proporcio-
na un valor confiable de la resistencia no drenada C,.

La principal desventaja es:

— Los esfuerzos normales y cortantes no son uniformes.

Ensayo de cubo triaxial

El ensayo de cubo triaxial o triaxial verdadero (figura 7.14) tiene el propé-
sito de obtener el comportamiento y las propiedades de un espécimen cubico
de suelo, sometido a tres esfuerzos principales. Las dimensiones de la muestra
ctibica son de 76 mm de lado. El equipo permite investigar el efecto del esfuerzo

principal intermedio (o).
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Ensayo de deformacién plana

El ensayo de deformacién plana (figura 7.15), también llamado aparato
biaxial, tiene el propésito de obtener el comportamiento y las propiedades de
un espécimen prismaético rectangular de suelo (140 mm x 80 mm x 40 mm),
sometido a dos esfuerzos, uno axial y otro lateral, y confinado lateralmente
mediante dos placas de acero que impiden la deformacién y proporcionan es-
fuerzos de reaccién. El equipo mide las propiedades de los suelos sujetos a
condiciones de deformacién plana.

e

Figura 7.14. Equipo de cubo
triaxial. (Lade and Duncan, 1973}

Figura 7.15. Equipo de deformacion
plana. (Fino et al., 1997) b)

Vista de camara Seccién A-A
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Ensayo con camara triaxial

El ensayo con cdmara triaxial se realiza con una cdmara de confinamiento,
compuesta de una base, una tapa y un cilindro de lucita, como se muestra en
las figuras 7.16 y 7.17. El espécimen de suelo de forma cilindrica (didmetro de
36 mm y altura de 72 mm) se coloca entre dos piedras porosas y se envuelve en
una membrana de ldtex para mantener el control de las condiciones de drenaje.
Se aplica una presion de confinamiento, o”c = @”3, hasta lograr la consolidacién, la
cual se mantiene constante durante los ensayos. La muestra de suelo se lleva a la falla
con el aumento del esfuerzo axial, denominado esfuerzo desviador 4 = (0’ — 03) me-
diante un véstago de acero. Durante el ensayo se miden tres variables: el esfuerzo axial
(02) la deformacién axial (e.) y €l cambio de volumen (AV) o la presién de poro (u).
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Figura 7.16. Equipo de camara triaxial.
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7.8. TIPOS DE ENSAYO CON
CAMARA TRIAXIAL

Los ensayos efectuados con la cédmara
triaxial se usan para determinar las caracteris-
ticas esfuerzo-deformacién-resistencia de los
suelos bajo condiciones drenadas y no drena-
das. Esta prueba trata de simular o reproducir
en el laboratorio las condiciones de drenaje que
se presentan en un caso real, por lo que, son una
idealizacién del problema. Aunque existen un
gran ndmero de variantes del ensayo con cdmara
triaxial, se tienen tres ensayos principales, que
son: prueba consolidada-drenada (CD), prue-
ba consolidada-no drenada (CU) y prueba no
consolidada-no drenada (UU). La primera letra
se refiere a la etapa [ o etapa de consolidacién,
es decir, consolidada (C) o no consolidada (U).
La segunda letra se refiere a las condiciones de
drenaje durante la etapa II o etapa de corte, es
decir, como drenada (D) o no drenada (U).

Figura 7.17. Fotografia de una
camara triaxial {cortesfa de ELE).

Previo a las dos etapas ya descritas, se requiere que las muestras de suelo
estén 100 % saturadas, ya que durante las operaciones de muestreo, transporte,
almacenamiento y labrado de los especimenes, pierden saturacién. Por lo mismo,
las muestras deben estar 100 % saturadas para tener precisién en la medicién de
los cambios de volumen o en la presién de poro. El grado de saturacién S se veri-
fica con la medicién del parametro B de Skempton (1954).

B = Au/Ac, (7.14)

Donde Au es el incremento de la presién de poro generada por un incre-
mento en la presién confinante Ag.. Si el pardmetro B es igual o mayor a 0.96, el
suelo se considera saturado. Si el pardmetro B es menor de 0.96, hay necesidad
de saturar el espécimen mediante contrapresion (back pressure). La figura 7.18
muestra la relacién entre el pardmetro B y el grado de saturacién para varios sue-
los (Black y Lee, 1973).
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1. Durante la aplicacién del esfuerzo de confinamiento, ..

.
>

2. Durante la aplicacion del incremento de esfurzos axiales, Ao,

hasta la falla.

\

Figura 7.22. Comportamiento
de una muestra durante el ensayo
consolidado drenado.
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esfuerzos efectivos y dibujar la envolvente de falla Mohr-Coulomb en funcién
de esfuerzos efectivos (figura 7.26), y conocer el dngulo de friccién interna ¢’
en funcién de los esfuerzos efectivos.

1. Durante la aplicacién del esfuerzo +
de confinamiento, o..

:<>| » Tiempo

2. Durante la aplicacién del incremento
de esfurzos axiales, Ao, hasta la falla.
5 5
(Aad)f (Aird){
' >

o Deformacion axial

 J

Deformacion axial

+4 + I/\
E T
Deformacion axial
_ Defo

Figura 7.25. Comportamiento - rmacién axial
de una muestra durante el
ensayo consolidado-no drenado. a) Arenas sueltas o arcillas NC b) Arenas densas o arcillas OC
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Figura 7.26. Envolventes de
falla Mohr-Coulomb. Ensayo
g, g, o consolidado-no drenado.
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Figura 7.27. Clrculos
de Mohr y envolvente de
falla (¢ = 0) obtenidos
en un ensayo UU.

[

‘g‘ A

E Circulo de Mohr en la falla

o para el esfuerzo total

5

&

W Envolvente de falla, & = 0
G

g, o, 0,0, o, g,
o,
&
5 A
()‘ =
=) 3=0
1 ¥
(=]
N
et
&
&
_H-l_ g, ¢ =0
Cu
_v o Figura 7.28. Prueba de
o;=0 o, =q, Esfuerzo normal compresion simpie.

Para satisfacer la necesidad de incorporar la diversidad de cambios de
esfuerzos que se pueden observar en un espécimen de suelo en una situacién
real, surgi6 el concepto de trayectoria de esfuerzos, definido como el lugar
geométrico de los esfuerzos (0, T«) €n un plano determinado, durante la etapa
de aplicacién del esfuerzo desviador hasta la falla. Se tienen tres trayectorias de
esfuerzos: curva vector, trayectoria de esfuerzos MIT y trayectoria de esfuerzos

Cambridge.

Curva vector

Casagrande y Wilson (1953) presentaron una curva que unia los esfuerzos
normales y cortantes del plano que forma un dngulo o = 45 + ¢/2 con la horizon-
tal, durante todo el ensayo, como se muestra en la figura 7.29.
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Gll ﬂs" +én Figura 7.29. Curva vector
(Casagrande y Wiison, 1953).
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Trayectoria de esfuerzos MIT

Lambe (1967) present6 una curva que unia los esfuerzos normales y cor-
tantes del plano que forma un 4ngulo a = 45° con la horizontal, como se ilustra
A la Ficiavn 720 T 43 dan Fivin Ao awmtnl Ao Actn $vns
Cll1 1Id ugl.ud /. 0OV, Ld 1UCd 1UluUdIlITiildl UcC C>SLld ley
la informacién de la curva esfuerzo-deformacién en un diagrama que presente la
envolvente de falla. El diagrama utiliza las coordenadas definidas como:

t = (o, —03)/2 (7.15)
(0, —03)/2 (7.16)

PPN

nsin An ol nc Ao fmtagrar
LOI'ld Q€ €SIUciZios €5 lutcgl'al

N

Las expresiones para la trayectoria de esfuerzos en funcién de los esfuerzos
efectivos son:
t' = (o', - a'y)/2

s'= (g’ —0"3)/2

La linea que une los puntos de falla recibe el nombre de linea K. La linea ¢
y la linea K, est4n relacionadas segiin la expresién:

tan ¢’ = sen o’ (7.19)
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Figura 7.30. Trayectoria de
esfuerzos MIT (Lambe, 1967).
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La figura 7.31 muestra otras caracteristicas de la trayectoria de esfuerzos.
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Trayectoria de esfuerzos Cambridge

La trayectoria de esfuerzos Cambridge (Roscoe, Schofield y Wroth, 1958) se
conoce como trayectoria p-q (figura 7.32), donde p y g se definen a continuacién:

p = 1/3 (0'1 + 203) (720)
q = (01— 03) (7.21)
o' dqg=(' —-a") 94 e
o’s4 Compresion / /—Trayectoria
’ , de esfuerzos
! 75 P Linea i
v de falla ] Consolidacion
o 3 anisotrépica
[ Consolidacion

isotrépica

Figura 7.32. Trayectoria de esfuerzos
Cambridge (Roscoe, Schofield y Wroth, 1958}, Extension

En funcién de los esfuerzos efectivos:

p’= l/3(0-’1 +2 0"3) (722)
q=¢q'=(c0"1-03) (7.23)

La linea que une los puntos de falla tiene una pendiente M. Las relaciones
entre M y ¢ son:

M = 6 sen @/(3—sen ¢) (7.24)
sen @ = 3M/(6 + M) (7.25)

7.10. EFECTO DE LA VELOCIDAD
DE DEFORMACION

La respuesta esfuerzo-deformacién-resistencia de un suelo arcilloso es de-
pendiente de la velocidad de deformacién; es decir, a mayor velocidad de defor-
macién mayor es la resistencia.

En ensayos estéticos, las condiciones de drenaje se especifican como drena-
das o no drenadas. Sin embargo, en ensayos con velocidades de aplicacién de car-
ga mayores de 0.5 % por hora, es dificil conocer bajo qué condiciones de drenaje
se realiza el ensayo, aun manteniendo las vélvulas de drenaje del equipo abiertas,
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tanto de la cabeza como de la base, ya que se puede presentar exceso de presi6én
de poro en la parte media del espécimen.

Generalmente, la presiéon de poro decrece con el incremento de la veloci-
dad de deformacién (O'Reilly et al., 1989; Graham et al., 1983; Crawford, 1959;
Bjerrum et al., 1958; Richardson y Whitman, 1963). Una posible explicacién es
que la velocidad de deformacién afecta el movimiento de las particulas de suelo
durante la deformacién, e impide que las particulas sigan trayectorias de minima
resistencia y las obliga a moverse por encima unas de otras, lo cual provoca dila-
tancia y la correspondiente reduccién de la presién de poro y, por consiguiente,
un aumento de su resistencia.

Graham et al. (1983) estudiaron la influencia de la velocidad de deforma-
cién sobre las caracterfisticas esfuerzo-deformacién, en condiciones no drenadas
de muestras anisotrépicamente consolidadas de la arcilla de Belfast. La figura
7.33 presenta los resultados obtenidos para muestras ensayadas, tanto en com-
presién como en extensién.

Dfaz-Rodriguez et al. (2009) estudiaron la influencia de la relacién &= y la
velocidad de deformacién (&) sobre las caracteristicas esfuerzo-deformacién en
condiciones no drenadas, de muestras isotrépicamente consolidadas del subsuelo
de la Ciudad de México. Los resultados sugieren que ambas variables afectan la
magnitud de la resistencia y el modo de falla de los especimenes.

A
60— a) Compresién CAU
40
~
&
=20
)
- Deformacion axial, %
s I Y T
! 4 8 12 16 20
o
\ 005
-0 \g-. b) Extension CAU
Figura 7.33. Curvas N
esfuerzo-deformacion | AT 8 Ve
obtenidas en ensayos triaxiales —40— /‘
(Graham et al., 1983). 0.5 5.0

Por ejemplo, en la figura 7.34 se presentan cuatro grupos de curvas esfuerzo-
deformacién. Cada grupo tiene un esfuerzo confinante diferente (g, = 40, 80, 160
y 300 kPa), con un esfuerzo de fluencia de o'y, = 95.6 kPa, de modo que la relacién
- para cada grupo es de 2.4, 0.60 y 0.32, respectivamente. Cuando &+ >1, la es-
tructura de los especimenes se preserva; en cambio, para &+ <1, los especimenes
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incremento es m4s pronunciado en los especimenes estructurados &+ > 1). El
patrén general de los datos se puede expresar mediante:

S O"y g
5 =0.2+0.1( ,)log
c T 10-3 %
h
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La figura 7.36 ilustra el modo de falla de los especimenes ensayados. Los
especimenes desestructurados (¥* < 1) sujetos a velocidades de deformacién
£€<<100%/h exhiben abarrilamiento. En cambio, los especimenes estructurados
(§*+ > 1) experimentan localizacién; estos especimenes presentan ablandamiento
a la deformacién pospico. Obsérvese en la figura 7.36 una zona con abarrilamien-

to y localizacién.

7.11. Resistencia no drenada y sus relaciones
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7.11. RESISTENCIA NO DRENADAY SUS RELACIONES

La resistencia no drenada o resistencia UU se aplica en ciertas condiciones
criticas del disefio en la ingenierfa préctica. Estas situaciones se presentan cuando
la carga se aplica tan rdpidamente que no hay tiempo para considerar que existe
disipaci6n de la presién de poro; es, en esencia, una resistencia con el contenido de
agua constante. La envolvente de falla resulta una linea horizontal con una ordenada
conocida como S, 0 C,.

Para suelos arcillosos NC, la variacién de C, con la profundidad se puede
relacionar con el indice de plasticidad (Skempton, 1957) mediante la expresién:

S,“ =0.11 + 0.0037 I,

v

Esta relacién se presenta en la figura 7.35.

La figura 7.37 presenta datos del subsuelo de la Ciudad de México (Dfaz-
Rodriguez y Santamarina, 2001) en términos de C,/0’, para diferentes relaciones
o’,/ya’.. La regi6n sombreada delimitada por dos lineas punteadas corresponde a
los datos publicados por Ladd y Foott (1974). Nétese que la relacién L," = 0.85

e .. o [¢2
es alta, acorde con su alta plasticidad y superficie especifica grande. = °
10 T —
Diaz Rodriguez y
/_—Q tamarina (2001)
/ T
/ //
vl =
=
O
\—Ladd y Foout (1974
0.1 7 5 3 5 8 10 Figura 7.37. Relacion
o'y la' C, o' versuso' /o’
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8.1. INTRODUCCION

En la prictica profesional moderna es necesario disponer de un modelo
de comportamiento de los suelos que incorpore los cambios de volumen en su
criterio de falla, es decir, en el que los problemas de deformaci6n y resistencia
estén en un marco de referencia unificado. Por lo mismo, un modelo en que se
pueda visualizar la trayectoria de esfuerzos y no tinicamente el punto que define
el méximo esfuerzo, y ademis, que sea accesible a la modelacién matematica para
su incorporacién a los métodos numéricos

Los orfgenes de la mecénica de suelos del estado critico (CSSM: cri-
tical state soil mechanics) se ubican desde 1936 (Casagrande, 1936; Casagrande
y Watson, 1938; Terzaghi y Peck, 1948) cuando se reconoci6 la importancia de la
relacién de vacfos en el comportamiento de los suelos, asf como el hecho de que
la compresi6n a lo largo de la linea de compresién normal (NCL) es esencial-
mente irreversible.

Casagrande (1936) desarroll6 un trabajo pionero sobre la resistencia de
los suelos granulares, al realizar ensayos triaxiales drenados (CD) sobre espe-
cfmenes de arena bajo condiciones de deformacién controlada. Los resultados
se muestran en la figura 8.1. Se puede observar que los especimenes inicial-
mente sueltos se contraen o se densifican durante el proceso de falla, y que aquellos
inicialmente densos se contraen al principio, pero después se dilatan. A grandes de-
formaciones, todos los especfmenes se aproximan a la misma relacién de vacios, a la
que se denoming relacién de vacios critica (e ). Casagrande (1936) encontr6 que
la relacién de vacfos se relacionaba con la presién efectiva de confinamiento, y llamé
linea de relacién de vacios critica (CVRL) al lugar geométrico de las relaciones
(e.0'c).
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Esfuerzo desviador (o, — o) Figura 8.1. Ensayos triaxiales CD

a) I i Arena densai sobre especimenes de arena en estado
suelto y denso (Casagrande, 1936).
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La idea central de la mecénica de suelos del estado critico se basa en que los
suelos fallan sobre una superficie tinicaen el espaciog, p’, e. Elmodelo del estado
critico (CSM) incorpora los cambios de volumen en su criterio de falla y define la
fallaindependientemente de la historia de esfuerzos o de la trayectoria de esfuerzos.

8.2. TRAYECTORIA DE ESFUERZOS
CAMBRIDGE

Cualquier sistema de esfuerzos aplicados a una muestra de suelo se puede
representar con un par de coordenadas (p’, q) definidas (Roscoe, Schofield y
Wroth, 1958):

P’=%(0"1+0"2+ o'3)
qg=(o'1+ 0’y
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Durante la ejecucién de ensayos triaxiales, se obtiene un conjunto de coor-
denadas que se denomina trayectoria de esfuerzos p’, q (véase figura 8.2). La
linea A; — B, es una trayectoria de esfuerzos efectivos con una pendiente 1:3 a
partir del valor inicial del esfuerzo confinante A,, de un ensayo triaxial CID en
compresién. La linea A; — C, es una trayectoria de esfuerzos efectivos con una
pendiente 1:3 a partir del valor inicial del esfuerzo confinante A,, de un ensayo
triaxial CID en extensi6n. La curva A, — B, es una trayectoria de esfuerzos efecti-
vos a partir del valor inicial del esfuerzo confinante A,, de un ensayo triaxial C1U
en compresion. La linea A, — B; es una trayectoria de esfuerzos totales con una
pendiente 1:3 a partir del valor inicial del esfuerzo confinante A,, de un ensayo
triaxial CIU en compresién. Nétese que la distancia horizontal entre las trayecto-
rias A, — B,y A, — Bj es la presién de poro generada durante el ensayo.

Figura 8.2. Trayectoria

de esfuerzos. B,
1= =y ; o CSL
Compresién {&c
@bo Trayectoria
bq}éo de esfuerzos
& 1 efectivos
\;\0
B B,
2 " Q'
Trayectoria | 4 Trayectoria de
de esfuerzos esfuerzos totales
f 3 e A PI_ 1 / ’ + A +
efectivos A, ) et o, o)
®
\—Trayectoria
de esfuerzos
efectivos

Extension CSL

8.3. MECANICA DE SUELOS
DEL ESTADO CRITICO

Los conceptos de fluencia y estado critico que se incluyen en la CSSM (Cri-
tical State Soil Mechanics) son herramientas poderosas para entender y analizar el
comportamiento de los suelos. El modelo del estado critico (CSM) es apropiado para
suelos normalmente consolidados o ligeramente preconsolidados. El estado limite
(superficie de Hvorslev) se aplica a suelos fuertemente preconsolidados.
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Los estados critico y limite se basan en las siguientes hipé6tesis:

¢ El suelo es is6tropo.

¢ El suelo est4 ciento por ciento saturado.

¢ El suelo se deforma como un continuo.

¢ El comportamiento del suelo es elastopléstico.

¢ El comportamiento del suelo no es afectado por el creep.

El estado de un suelo se define por medio de los siguientes pardmetros:

— Volumen especifico: v=1+e
~ Esfuerzo desviador: q=0'y— o',
— Esfuerzo efectivo medio: p’ = —i— (o', + 20';)

Teniendo en cuenta que o’ =0 —u y efectuando las operaciones algebrai-
cas necesarias, se obtiene la expresién:

ptu=o,+=

La idea central de la CSSM se basa en que todos los suelos fallan sobre una
tnica linea de falla, la linea del estado critico (CSL: critical state line), en el
espacio (g, p’, e) (figura 8.3).La proyeccién de la CSL sobre el espacio (p’, q) es
una lfnea recta cuya ecuacién es:

qCS = Mp’CS
_ 3Mp'y
S 7
donde:
6 sen¢’ . .,
M = ———— para ensayo triaxial de compresién
(3—seng’)
!
M= _Ssene™ para ensayo triaxial de extensién
(3+sen¢’)
qA
. M
Proyeccién de 1
la CSL sobre el
plano p'—q
nea
del
estadol
critico o
- |4
Proyeccion de la CSL

Figura 8.3. Linea del estado critico sobre el plano p'=v

en el espacio p-g-v, y sus proyecciones
enlos planos pqy p-v. v
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Por tanto, la linea del estado critico representa el estado de falla de los sue-
los. Ademds, tiene una pendiente M que se relaciona con el 4ngulo de friccién del
suelo en el estado critico.

Durante la etapa de falla de una muestra de suelo, el estado critico se
alcanza para una condicién tal que:

de, - de, - de, =0

Esta condici6n se logra para grandes deformaciones &, para una relacién de
esfuerzos:

e
pl
Estas condiciones se ven graficamente en la figura 8.4.

4§ Maximo o pico 1'/—5:1335
Gy fomm
!

=M,=M

™N\9
G [t ———-
SE
]
! |
: |
! [

a) : s
! Estado
lK critico

&y
| P
| %
}
|
) |
|

b) :
|
|

v E’/—Esta}do
critico
|
|
()] ; Figura 8.4. Condiciones

& para diagrama t=s' (MIT).
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Ensayos consolidados-drenados (CID)

La figura 8.5a muestra las curvas esfuerzo-deformacién (g—&, ) de tres ensa-
yos CID con esfuerzo confinantes (o', ) de A}, A,, yAs. Sise dividen las ordenadas de
cada curva entre su esfuerzo de confinamientoy las tres colapsan en una sola, es de-
cir, se obtiene una sola curva, se dice que el suelo es normalizable. Esto significa que
el suelo es apropiado para su modelacién matematica. Con base en la curva norma-
lizada, se puede obtener cualquier otra curva simplemente multiplicando las orde-
nadas de la curva normalizada por el correspondiente esfuerzo de confinamiento.

a) b)
| ———

o’c = A3

S ®
- =

J- / o .= AZ

=

~

q:

——
/ g . =A

< 1 sa
W Figura 8.5. Normalizaciéon de curvas

P para ensayos consolidados-drenados.

En relacién con los tres ensayos citados, en la figura 8.6a se observan las tra-
yectorias de esfuerzo, asi como la linea del estado critico (CSL) en el plano (p'q).
Las trayectorias de esfuerzo siguen lineas rectas con pendientes 1:3 a partir del va-
lor inicial del esfuerzo de confinamiento (A, A, y A;). Los especimenes fallan con
valores p'1y q¢ (By, B,y Bs.), los cuales definen una linea recta en el plano (p’, ¢). En
la figura 8.6b se muestra la curva de consolidacién normal (NCL) y la linea del es-
tado critico en el plano (p’,v); se puede apreciar que los puntos de falla caen sobre
una curva suave, similarala NCL. Las dos figuras anteriores estan relacionadas (por
ejemplo: A|—A,,y B, —B)) ya que son proyecciones de la CSL en el espacio (p’q,v).

Ensayos consolidados-no drenados (CIU)

La figura 8.7a presenta las trayectorias de esfuerzo, asf como la linea del
estado critico (CSL) en el plano (p’, g), de tres ensayos CIU con presiones con-
finantes (o) de A}, A, y As. La figura 8.7b muestra la curva de consolidacién
normal (NCL), y la linea del estado critico en el plano (p’, v). Las dos figuras
anteriores estan relacionadas (e. g. A, —A, y B,— B, ), ya que son proyecciones de
la CSL en el espacio (p’, g, v). Nétese que, en el espacio (p', v), las lineas A} —B,,
A;— B,y A;— B;son horizontales, ya que son ensayos no drenados. Por, tanto, son
ensayos a volumen constante.
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Figura 8.6. Ensayos consolidados—drenados
qgue definen la linea del estado critico.
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La linea del estado critico

La figura 8.8 ilustra la linea del estado critico (CSL) en el espacio (p’, g,
v) y sus proyecciones en los planos (p’, q) y (p’, v). Las lineas auxiliares ayudan
a comprender mejor los conceptos mencionados en los parrafos anteriores.

ql CSL
Pl
~
’ ~
(Ng
~
s L~
9.0 CU = Trayectoria sin drenaje
CD = Trayectoria con drenaje

Figura 8.8. Proyeccion tridimensional
de la linea de estado critico y sus
proyecciones en los planos p~qy p-v

Para un suelo particular todos los estados criticos forman la linea del es-
tado critico. La ecuacién de la CSL, en el plano p’, q (figura 8.9a), se expresa
como:

9., =My,
donde M es la pendiente de la CSL.
La ecuacién de la CSL, en el plano p’, v (figura 8.9¢), se expresa como:
v=I-NInp’
donde I' y \ son constantes del suelo. I' corresponde al volumen especifico del
suelo parap’=1y \ es la pendiente de la CSL. Nétese que la escala del eje p’ estd

en logaritmos naturales.
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La ecuacién de la NCL, en el plano p’, g (figura 8.9¢), se expresa como:
v=N-—-Alnyp'

donde N corresponde al volumen especifico para p'=1.

q}
M
1
Ui
Linea del estado critico
D CSL

| Prueba CID

i

I
v |

Prueba CIU

-]

Linea de consolidacién normal
(NCL)

b)

Figura 8.9. Linea de estado critico y trayectoria de esfuerzos
de una arcilla consolidada normalmente, sin drenaje.
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La mecénica de suelos del estado critico comprende conceptos que son muy
poderosos para entender, analizar y predecir el comportamiento de los suelos. Sin
embargo, muchos suelos presentan caracteristicas que no se toman en cuenta,
como anisotropia, viscosidad, estructura de los suelos y saturacién parcial.

La CSSM se basé originalmente en ensayo de suelos reconstituidos e isotré-
picamente consolidados.

Arcilla de Weald

Parry (1960) realiz6 un conjunto de ensayos triaxiales sobre muestras inal-
teradas de la arcilla de Weald, tanto en condiciones drenadas como no drenadas.
La figura 8.10 (Atkinson y Bransby, 1978) muestra los resultados de Parry, proce-
sados por Schofield y Wroth (1968) con los siguientes resultados:

- M=0.95
- A =0.093
~ N=1.48
- I =1.88

Ejemplo 8.1. En el marco de referencia del estado critico, y con los datos
de la arcilla de Weald, calcular las condiciones de falla de un ensayo CID para un
esfuerzo efectivo de confinamiento p’, = 400 kPa.

Solucién:
Mp' X 0.94 X 400
qn=ﬂ3 Po _ 32094 X300 _ o4s 57 kpa
o 35 — 35— 0.Y4
9.= Mp’ |
547.57
P =237 _ 585 5P
Pe™ "0o4 8 2

v=N-—Alnp'o=3.25—0.20 In 400 = 2.051
=I—Nlnp'o=3.16 —0.201n 5825 = 1.88

oL 2052188 0.0
v 2.052
£,=8.38%

Se recomienda realizar un dibujo donde se visualicen los resultados.
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Ejemplo 8.2. En el marco de referencia del estado critico, y con los datos
de la arcilla de Weald, calcular las condiciones de falla de un ensayo CIU para un
esfuerzo efectivo de confinamiento p’, = 400 kPa.

vw=N-—XInp'o=3.25-0.20In 400 = 2.052

vo = v;(debido a condiciones no drenadas)

v=T—=Nlnp'o=3.16—-02Inp" =2.052

,_ 316 — 2.052
0.2

p' =€ =254.2kPa

q'y=My = 094 X254.2 kPa = 2.39.4 kPa

Inp = 5.54

Se recomienda realizar un dibujo donde se visualicen los resultados.
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8.4. FLUENCIA

El concepto de fluencia (yielding), originalmente desarrollado por Roscoe
et al. (1958) para suelos arcillosos reconstituidos, ha probado ser una de las he-
rramientas mds poderosas para la caracterizacién de los suelos naturales blandos
(Mitchell, 1970; Wong y Mitchell, 1975; Tavenas y Leroueil, 1977; Graham et
al., 1983; Diaz-Rodriguez et al., 1992). La rigidez de los suelos cambia en forma
dréstica durante el proceso de carga, cuando los suelos pasan del dominio eléstico
(estructurado o preconsolidado, OC) al dominio plastico (desestructurado o nor-
malmente consolidado, NC); la frontera que limita estos dos dominios es la curva
de fluencia de los suelos.

Wong y Mitchell (1975) presentaron evidencia experimental que indica que
con buena aproximacién la superficie de fluencia de los suelos es eliptica. A ma-
yor esfuerzo de fluencia para trayectoria isotrépica, mayor es la curva de fluencia
(figura 8.11).

En la figura 8.12 se combinan e ilustran varios conceptos del modelo del
estado critico, principalmente la linea del estado critico, la superficie de fluencia
(superficie de Roscoe) y la superficie de fluencia (superficie de Hvorslev). Com-
pare la figura 8.12 con la figura 6.37, la cual corresponde a la investigacién reali-
zada en el subsuelo volcdnico-lacustre de la Ciudad de México (Dfaz-Rodriguez
et al., 1992)

qA

S
EY
] @
¥
W S fici
uper 1c1§ Curva de fluencia
de fluencia ici
i (superficie de
’ Hvorslev)

// Curva de fluencia

/ | . (superficie

» ’ de Roscoe)

Figura 8.11. Curvas
tedricas de fluencia.

q=73p Linea de compresién normal (NCL)

Figura 8.12. Superficie de
fluencia y linea de estado critico.
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