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INTRODUCCION

“Los suelos son el mds viejo material de construccion y el mas complejo. Su variedad
es enorme y sus propiedades variables en el tiempo y en el espacio son dificiles de
entender y medir. "(J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Definicion de mecanica de suelos

“La Mecanica de Suelos es la aplicacién de las leyes de la Mecdnica y la Hidraulica a
los problemas de ingenieria que tratan con sedimentos Y otras acumulaciones no
consolidadas de particulas sélidas, producidas por la desintegracion mecdnica o
descomposicion quimica de las rocas, independientemente de que tengan o no
contenido de materia orgdnica. "(J. Badillo y R. Rodriguez, 1979).

En la figura I se presenta el desarrollo de la mecénica de suelos a partir de los estudios
sistematizados en Suecia y en EU en 1913, anterior a este afio se habian presentado
estudios y trabajos aislados como los de Alexandre Collin en 1846 quien publicé su
libro RecherchesExpérimentales sur les GlissementsSpontanés des TerrainsArgileux
que parece ser la primer obra sobre este asunto con filosofia moderna y con notable
perspicacia experimental.

1913 1925 Desarrollo 1950 Desarrollo
l l muy rapido l D
-
Empieza el estudio Se considera el Meciénica de suelos no

sintetizado de la mecénica nacimiento de la saturados.
de suelos. E.U.= Problema mecénica de suelos Karl

de capacidad de carga. Terzaghi (padre de la

SUECIA= Problema de mecanica de suelos) Desarrollo de la ley de esfuerzos

estabilidad de taludes. publica el libro efectivos. 6 = o - Un

Erdbaumechanik.

Figura 1.Desarrollo de la mecénica de suelos

La mecénica de suelos para fines de estudio se subdivide en 2 grandes grupos: mecanica
de suelos saturados y mecénica de suelos no saturados (figura 2).

La mecénica de suelos saturados se caracteriza por el estudio de los suelos constituidos
por dos fases; suelo y agua, (figura 3), los cuales retinen las siguientes condiciones:

a) Presiones de agua positivas.

b) Todos sus vacios estan llenos de agua.

La mecénica de suelos no saturados estudia a los suelos constituidos por tres fases;
suelo agua y aire (figura 3), que retnen las siguientes condiciones:

a) La presion del agua dentro del suelo es negativa.

b) Sus vacios del suelo contienen aire y agua.



Mecénica de Suelos
Mecanica de suelos
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Mecénica de Mecanica de Suelos
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v
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Suelos constituidos por dos fases.

Figura 2.Subdivision de la mecénica de suelos

F. Liquida
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Particula
solida
A) Suelo Saturado
Particula
sélida F. Gaseosa

— Composicion — | F.Liquida

F. Sélida

B) Suelo no saturado

Figura 3.Composicion de los suelos A) Saturados B) No saturados

En la naturaleza los suelos saturados se encuentran ubicados debajo del nivel de aguas
fredticas (N.A.F) y dentro de la zona de saturacion por capilaridad, por encima de ésta
zona se encuentran los suelos no saturados (figura 4).



SUELO NO SATURADO Agua a tension

ZONA »
CAPILAR SUELOS SATURADOS Agua a tension
“NIVEL DE AGUA FREATICO™

SUFLOS SATIIRADOS

v
PROFUNDIDAD

Agua en presion
NOTA: Querétaro positiva
contiene suelos
expansivos.

Figura 4.Ubicacion en la naturaleza de los suelos saturados y no saturados

PROBLEMAS RELACIONADOS CON EL ESTUDIO DE LA MECANICA DE
SUELOS

Los problemas relacionados con la mecénica de suelos suelen clasificarse en:
a) Problemas de flujo de agua.
b) Problemas de cambios volumétricos, como son:
1) Expansion.
2) Contraccion.
3) Colapso.
¢) Problemas de resistencia al esfuerzo cortante, como lo son:
1) Estabilidad en taludes.
2) Capacidad de carga.
3) Empuje de tierras.

Para el estudio de estos problemas la mecéanica de suelos integra tres fases de estudio
(figura 5). La fase 2. es quizas la fase mas importante y compleja, para ello debera
hacerse una exploracion y muestreo adecuado y suficiente; y un estudio minucioso en
laboratorio de las propiedades del suelo.

Muchas de las estructuras con un comportamiento inadecuado carecen de esta etapa o
presentan conclusiones inadecuadas a partir de la poca informacion que se genera en la
investigacion del sitio.

1) Teorias sobre el 2) Investigacion de las
comportamiento de los suelos. propiedades fisicas de los suelos
reales.

e l

3) La aplicacién del conocimiento
tedrico y empirico a problemas
practicos.

Figura 5.Fases que integra el estudio de la mecanica de suelos



EJEMPLOS DE APLICACION DE LA MECANICA DE SUELOS

Tierra Armada

La tierra armada es una estructura de gravedad que consiste en capas alternas de relleno
granular y tirantes de acero conectados a elementos prefabricados modulares (placas)
que conforman el paramento del muro de retencién (figura 6 y 7).Asi se obtiene un
material compuesto de gran resistencia y estabilidad, merced a la friccién que se crea
entre el material de relleno y el acero de refuerzo.

Figura 6.Uso de escamas de concreto en la construccion con Tierra
Armada.(Braja M. Das, 2006)

Material de relleno
de buena calidad

Armadura metalica

Arranque de

los flejes

Juntas horizontales

Niveles
i i horizontales
* i:ii de flejes

Figura 7. Esquema General de la Construccion con Tierra Armada.
(Braja M. Das, 2006)



Foto 1.Puente de tierra armada en Juriquilla QuerétaroQro.

Muros de Retencion

Los muros de retencion son elementos estructurales que soportan el empuje lateral de
masas de tierra u otros materiales sueltos cuando las condiciones no permiten que estas
masas asuman sus pendientes naturales (Foto 2).

Foto 2. Muro de retencién en Pefuelas Querétaro.Qro.
Cimentacion

Se define como el sistema de una obra civil que se usa para transmitir de forma segura
las cargas al suelo de apoyo bajo la obra con el fin de que la obra no tenga movimientos
indeseables e intolerables. Existen diferentes tipos de cimentacion, los cuales se
seleccionan en funcion de la descarga de la estructura, el tipo de estructuracion y de las
caracteristicas del suelo de cimentacion (figura 8).

4 e

Superficiales —® Zapata corrida

Zapata aislada

S | osas de cimentacion
Tipo de cimentaciones '<

Punta

> Pilotes

_ Profundas —®  Pilas

Friccion

S Cilindros de cimentacion

Figura 8.Tipo de cimentacion.



Foto 3. Cimentacion a base de zapatas aisladas y contratrabesde la cafeteria del Instituto
Tecnologico de Querétaro en Jardines de Santiago en Querétaro Qro.

Terraplén

En ingenieria civil se denomina terraplén a la tierra con que se rellena un terreno para
levantar su nivel y formar un plano de apoyo adecuado para hacer una obra.

==

Foto 4.Construccion de terraplén en el anillo Vial Junipero Serra



Capitulo 1: Suelos

1.1 Origen v formacién. Minerales constitutivos

Los suelos se forman a partir de la desintegracion mecanica y descomposicion quimica
de las rocas. De acuerdo a su origen las rocas se clasifican en rocas igneas,
sedimentarias y metamorficas (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979).

Principales tipos de roca y ciclo de las rocas

En la Figura 1.1 se muestra un diagrama de la formacion de los diferentes tipos de rocas
y los procesos asociados a ellos.A continuacion se definen los diferentes tipos de roca:

Las rocas igneas son las resultantes del enfriamiento en la corteza terrestre del
magma procedente de capas mas profundas a través de una erupcion volcanica o
de un proceso mas lento en el interior. Ejemplos de rocas igneas son el basalto y
la diorita.

La meteorizacién y erosion producen particulas de diversos tamafios que son
transportadas por el hielo, el agua o el aire hasta las zonas de minima energia
donde se acumulan. Una vez en reposo los sedimentos sufren procesos que los
transforman en rocas sedimentarias. Estas rocas se forman por la consolidacion
o litificacion de sedimentos. Los factores que determinan el tipo de roca son
fundamentalmente la fuente de los sedimentos, el agente que los erosiona y
transporta, y el medio de deposicién y forma de litificacion.

Las rocas metamorficas son el resultado de la transformacion de una roca
(protolito) como resultado de la adaptacion a unas nuevas condiciones
ambientales que son diferentes de las existentes durante el periodo de formacion
de la roca premetamorfica. La modificacion del protolito tiene lugar
esencialmente en estado sélido, y consiste en recristalizaciones, reacciones entre
minerales, cambios estructurales, transformaciones polimorficas, etc., asistidas
por una fase fluida intergranular. Los factores que desencadenan el proceso
metamorfico son los cambios de temperatura y presion, asi como la presencia de
fluidos quimicamente activos. La clasificacion de las rocas metamorficas se
basa, fundamentalmente. en la composicion mineraldgica, en la textura (el factor
mas importante es el tamafo de grano y la presencia o ausencia de foliacion) y
en el tipo de roca inicial antes del producirse el proceso metamorfico.

En la corteza terrestre de 30 a 40 km de espesor se compone del 95% en volumen de
rocas igneas y 5% de rocas sedimentarias y metamorficas. En superficie el 75% son
rocas sedimentarias.



En la tabla I.1 se muestra la clasificacion de los diferentes tipos de rocas de acuerdo a su
origen. (De La Rosa , 2005)

Enfriamiento y M:::gmg_goca
Solidificacion / uneea Fundicion
Temperatura
y Presion
Rocas
N
Roeas gneas ~ Metamorficas
Erosion,
Intemperismo Metamorfismo:

Temperatura y
presion

Erosion,
Intemperismo
Erosion,

Intemperismo
) Fram————
Sedimentos sedimentarias
—_—
Compactacion
ycementacion

Figura 1.1 Ciclo de las rocas.
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HMODELO ESTATICO

(basado en la MODELO DINAMICO
fuimiea de lac capac) (basado en el compartamienta
mecinico de los materiales)

Cortera

Figura 1.2 Método Indirecto para la representacion del modelo estatico y dindmico del
interior de la tierra. (Gomez, 2009)

Definicion de suelo

El suelo "Representa todo tipo de material terroso, desde un relleno de desperdicio,
hasta areniscas parcialmente cementadas o lutitas suaves. "(). Badillo y R. Rodriguez, 1979)

El suelo estd compuesto por aire, agua y sélidos que interactiian conjuntamente con una
estructura definida. Las particulas individualmente son menores a 3™.

1.2 Agentes generadores del suelo

Los principales agentes generadores del suelo son el agua y el aire, su accion sobre la
roca puede englobarse en los siguientes mecanismos:

a) Desintegracion Mecanica.

b) Descomposicion Quimica.



Desintegracion mecinica

Definicion: “Se refiere a la intemperizacion de las rocas por agentes fisicos, tales
como cambios periodicos de temperatura, accion de la congelacion del agua en las
Juntas y grietas de las rocas, efectos de organismos, plantas, etc. Por estos fenomenos
las rocas llegan a forma arenas o, cuando mucho, limos y sélo en casos especiales
arcillas.” (). Badillo y R. Rodriguez, 1979). Un ejemplo en la cual se forma arcilla puede ser
el producto de la desintegracion mecénica de la roca de lutita.

Descomposicion quimica

Definicion: “Se entiende por la accion de agentes que atacan las rocas modificando su
constitucion mineralogica o quimica. El principal agente es, desde luego, el agua y los
mecanismos de atague mds importantes son la oxidacion, la hidratacion y la
carbonatacion. Los efectos quimicos de la vegetacion juegan un papel no despreciable.
Estos mecanismos generalmente producen arcilla como ultimo producto de
descomposicion. (). Badillo y R. Rodriguez. 1979)

De acuerdo al origen de formacion de los suelos estos pueden clasificarse en:

a) Suelos Residuales.
b) Suelos Transportados.

1.3 Suelos residuales v transportados

Suelos residuales

Son aquellos que permanecen sobre la roca madre o basal de la cual proviene. Estos
suelos se distinguen por las siguientes dos caracteristicas: El perfil de meteorizacion y
por el conjunto de estructuras geoldgicas heredadas.

El perfil de meteorizacion se caracteriza porque el tamafio de particulas se aumenta con
la profundidad (figura 1.3). Es decir en superficie se encuentran particulas finas y a gran
profundidad se encuentra la roca basal.

Las particulas tienen forma angular o sub-angular debido a que no han sufrido
transporte. Inclusive grandes fragmentos de roca se encuentran dispersos en la masa de
suelo.

El conjunto de estructuras heredadas consisten en diaclasas, exfoliaciones, juntas,
grietas, fallas y otros defectos estructurales que muestran al suelo como herencia de los
que tenia la roca original.
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Figura I.3Diagrama esquemitico de un perfil de suelo residual tropical (Little, 1969).
(Zepeda, 2004)

La problematica de los suelos residuales radica principalmente en como asignar las
propiedades mecanicas, debido a que no existen espesores claramente definidos. Por
otro lado los ensayes de laboratorio deben hacerse con mas cuidado ya que sus
particulas tienen la tendencia de formar grumos con el secado, lo que influye en los
resultados. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Suelos transportados

Son suelos removidos del lugar de formacion por agentes geologicos y depositados en
otra zona. Asi se generan suelos que sobreyacen sobre otros estratos sin relacion directa
con ellos. En general un suelo transportado se caracteriza por el perfil estratigrafico, que
resalta la secuencia y espesor de los diferentes estratos. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

En la Figura 1.4 se muestra un pozo a cielo abierto con diferentes capas de suelo y un
perfil estratigrafico discretizado que son ejemplo de un suelo transportado en el estado
de Querétaro.
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Figura L.4 Ejemplo de un suelo transportado ubicado en la zona oriente de la
ciudad de Querétaro. (Hurtado. 2001)

Es comun clasificar a los suelos transportados en depdsitos y se le asigna el nombre de
acuerdo al agente de transporte que lo origind (figura 1.5). Asi tenemos:

a) Depositos edlicos.

b) Deposito lacustre.

¢) Deposito de talud.

d) Deposito de glaciar.

e) Deposito de pie de monte.
f) Deposito aluvial.

Agentes de transporte:

o Viento
e Agua
o (Gravedad



Depdsitos
glaciares

Deposito pie
de monte

/

Depositos
eolicos

Depositos
aluviales

-V

v
Depositos
lacustres

Figura L5Principales depdsitos de suelo.

De acuerdo al tipo de depoésito podria asociarse algun comportamiento del suelo en
particular, como puede ser de expansion, colapso, consolidacion o licuacion,

Un suelo expansivo es aquel suelo susceptible a cambios volumétricos (expansion o
contraccion) debido a un incremento o disminucién de su contenido de agua.

Un suelo colapsable es aquel suelo no saturado que experimenta una disminucion de
volumen al humedecerse. Este cambio puede o no ser resultado de la aplicacion de una
carga adicional.

La consolidacion de un suelo es el proceso de disminuciéon de volumen de suelo que
ocurre en un lapso de tiempo por la aplicacion de una carga. Este fenomeno ocurre
exclusivamente en suelos saturados.

Fenémeno de licuacion es la perdida de resistencia al esfuerzo cortante debido a un
incremento sabito en la presion de poro generalmente ocasionado por una solicitacion
sismica.

En la tabla 1.2 se presentan las caracteristicas basicas de los principales depdsitos de
suelo, conformada por: El agente que lo forma, como se forma, que tipo de particula
contiene y que problematica pueden generar.
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1.4 Minerales constitutivos de los suelos

Mineral es una sustancia inorganica y natural, que tiene una estructura interna

caracteristica determinada por un cierto arreglo especifico de sus atomos e iones. (J.
Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Minerales de los suelos gruesos

En los suelos gruesos el comportamiento mecanico e hidraulico estd principalmente
condicionado por su compacidad y por la orientacion de sus particulas, por lo que la
constitucion mineraldgica es, hasta cierto punto, secundaria. Los principales minerales
de estos suelos son los siguientes:

Feldespatos Eluarzol
Misas . imonita
o Oxidos :
Silicatos Serpentina l\iiag.net'lta
Olivino Corind6n
Calcita Yeso
Sulfat
Cambondton Dolomita R Anhidrita

Minerales de los suelos finos

Los suelos finos se componen de acuerdo al sistema de clasificacion de suelos SUCS
(Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos), se clasifican en limos y arcillas.
Aunque los limos son particulas menores a 0.074mm su comportamiento se acerca mas
al de un suelo grueso. por ello se da principal énfasis a los minerales de arcilla.

Los minerales de arcilla estin compuestos de silicato de aluminio hidratados,
presentando ademas, en algunas ocasiones silicatos de magnesio, hierro u otros metales,
también hidratados. Estos silicatos presentan una red cristalina definida.

Las unidades mds pequefias de estos minerales son:

1) Unidad tetraédrica. Se compone de un atomo de silicio rodeado de cuatro
atomos de oxigeno.

2) Unidad octaédrica. Se compone de un atomo de aluminio rodeado de seis
atomos de oxigeno.

17



O & {::] Oxigeno

(a) O & Cmidronio

(b)

Figura 1.6 a) Unidad tetraédrica. b) Unidad octaédrica. (Braja M. Das 2006)

La unioén de varias unidades tetraédricas forma una lamina silicica representada por un
trapecio.

(c)

Lamina Silicica

® &  Osilicio

Varias unidades octaédricas forman una ldmina aluminica representada por un
rectangulo.

(d)

Lanuna Alumuuca

Figura L7 (c) lamina elemental de silicio de aluminio; (d) lamina octaédrica de aluminio y su
representacion esquematica. (Braja M. Das 2006)



De acuerdo al arreglo o disposicion de las laminas antes mencionadas las arcillas se
dividen en los siguientes grupos.

1) Arcilla de Caolinita. Su nombre viene del chinokao = alta y ling = colina, que
indicaba, en la provincia de Kiangsi, cerca de Jauchu Fa, el lugar donde los
chinos encontraron por primera vez este tipo de arcilla al natural.

2) Arcilla de llita. El nombre deriva del estado de Illinois (E.U.).

3) Arcilla de Montmorilonita. El nombre deriva del pueblo de Montmorillon
(Francia).

Caolinita: Estan formadas por una ldmina silicica y otra aluminica, que se superponen
indefinidamente. La union entre todas las reticulas es lo suficientemente firme para no
permitir la penetracion de las moléculas de agua entre ellas. En consecuencia, las
arcillas caoliniticas seran relativamente estables en presencia del agua. Su superficie

15m* A

especifica es Se = ; Se=—.

gramo m

Lanuna Alumuuca

Lamina Silicica

Lamuna Alvaumica

Lamina Silicica

(=)

Figura 1.8 Estructura atémica de la caolinita. (Braja M. Das 2006)



llita: Es la superposicion de varios bloques indefinidamente, compuestos
individualmente por una lamina aluminica entre dos silicicas. Entre los bloques existen
iones de potasio por lo que tienden a formar grumos que los hace susceptiblemente de
80m’

expansion intermedia. Se = .
gramo

Lamina Silicica

Lanuna Alwmauca

Lamina Silicica

j Potasio

Lamina Silicica

10A

Lanuna Alunmnica

Lamina Silicica

(b)

Figura 1.9 Estructura atomica de la ilita.(Braja M. Das 2006)

Montmorilonita: Estan formadas por una ldmina aluminica entre dos silicicas,
superponiéndose indefinidamente. En este caso la union entre las reticulas del mineral
es débil, por lo que las moléculas de agua pueden introducirse en la estructura con
relativa facilidad, a causa de las fuerzas eléctricas generadas por su naturaleza dipolar.
Lo anterior produce un incremento en el volumen de los cristales, lo que produce una
expansion. Las arcillas montmoriloniticas, especialmente en presencia de agua,

800m’

presentaran fuerte tendencia a la inestabilidad. Se =
gramo

\ Lamina Silicica

Lamuna Ahmimica

/ Lamina Silicica

nH;0 v cotiones uercmobiables

Lamina Silicica
Erpacisingento Lasal
vanabde - desde

i A pars completa

AR Lannuna Al

/

/ Lamina Silicica

(<)

Figura L1.10 Estructura atomica de la montmorilonita.(Braja M. Das 2006)



Ejemplo de superficie especifica:

Calcule la superficie especifica en cm” por kg. De las siguientes particulas de suelo
idealizadas una grava esférica de 2mm de didmetro, una arena esférica de 0.05mm de
diametro, un limo esférico de 0.002mm de didmetro y un espesor de 1x10°mm. Por
simplicidad asuma que todas las particulas tienen una densidad de 2.7gr/cm’.

Solucion:

A area
Se=—=

m nmasa

Grava esférica
Diametro = 2mm

A=4n*
V:izzr"
lem = 10mm

lem’® = 100mm®
lem® = 1000mm’

0.2cm = 2mm
0.005cm = 0.05mm
0.0002c¢m = 0.002mm
0.0002cm = 0.002mm

kg = 1000gr

masa

volumen
masa = p - volumen

masa = izr({].l]"' =4.19x10" cm’

masa = (4.19x10'3cm3(2.7g7 J
cm

masa = 0.011gr.

A=4x(0.1)

A=0.125cm’

- 0.125¢m”
0.011gr

Se=1 1.05('*"7
gr

Arena esférica
Diametro = 0.005¢cm.

A=4mr
V=i11?'3
3

V=§:r(2.5><10‘3)3

V =6.54x10"cm’

masa = (6.54)-(]0'E cm’ {2_?,_2% 1]

m
masa =1.77x107" gr
A=4r(25%107)
A=785x10"cm’
_ 7.85x107cm’

1.77x107 gr

- cm’
Se =443.7 /gr

i

Limo esférico
Diametro 0.0002¢m
A=4m’

V=%zr(|x10“*)"
V=4.19%x10"cm’

masa = [2.7‘97 3 ](4.19)(10‘” em?®)
cm

masa =1.13x10" gr

A=4x(1x10™)

A=126%x10"cm’

o = 1.26x10 " ¢m?
1.13x10 " gr

So=11 |20.686m‘/
gr

2
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Arcilla cilindrica
Diametro = 0.0002cm
Espesor = 1x107cm

Area = 2A, + As
o
Area Area

circulo  cilindro

V=mh
v =x(ix10™* ) (1x107)
V =3.14x10"cm’

masa=(2.737 3j(3.14><10*’m=)
cm

masa =8.48x107" gr
A =2mh+ 2w’
A4, =27(1x107 J1x107 )+ 272(6.29% 10 cm?)
- 6.29x10 " em’
8.48x107" gr
sz

Se =7416826.05——
gr
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1.5 [Exploraciéon y muestreo de suelos, fundamentos: Pozos a cielo abierto,

penetracion estandar, tubo Shelby v barril tipo Denison.

Como ingeniero civil siempre se desprende la necesidad de que se tiene que contar,
tanto en la etapa de proyecto, como durante la ejecucion de la obra, con datos firmes,
seguros y abundantes respecto al suelo con el que se esta tratando. El conjunto de estos
datos debe de llevar al proyectista a adquirir una concepcion razonablemente exacta de
las propiedades fisicas del suelo que hayan de ser consideradas en el andlisis. En
realidad es en el laboratorio de mecdnica de suelos en donde el proyectista ha de obtener
los datos definitivos para su trabajo.

Pero para llegar en el laboratorio a unos resultados razonablemente dignos de crédito es
preciso cubrir de forma adecuada una etapa previa e imprescindible: la obtencion de
muestras de suelo apropiadas para la realizacion de las correspondientes pruebas.
Resultan asi estrechamente ligadas las dos importantes actividades, el muestreo de los
suelos y la realizacion de las pruebas necesarias de laboratorio. De aqui se derivan
diferentes métodos de sondeo para el muestreo de suelos como pueden ser pozos a cielo
abierto, penetracion estandar, tubo Shelby, barril tipo Denison entre otros.

Pozos a cielo abierto

Cuando este método sea practicable debe considerarsele como el mas satisfactorio para
conocer las condiciones del subsuelo, ya que consiste en excavar un pozo de
dimensiones suficientes para que un técnico pueda directamente bajar examinar los
diferentes estratos de suelo en su estado natural, asi como darse cuenta de las
condiciones precisas referentes al agua contenida en el suelo.

En estos pozos pueden tomarse muestras alteradas o inalteradas de los diferentes
estratos que se hayan encontrado. Las muestras alteradas son simplemente porciones de
suelo que se protegerdn contra pérdidas de humedad envolviéndolas en plastico o
cubriéndolas con bolsas. Las muestras inalteradas deberdn tomarse con precauciones,
generalmente labrando la muestra en una oquedad que se practique al efecto de la pared
del pozo. La muestra debe protegerse contra pérdidas de humedad envolviéndola en una
0 mas capas de manta debidamente impermeabilizada con brea o parafina.

Foto 2. Excavacion de pozo a cielo abierto por medio de una
retroexcavadora. (Chavez. 2009)




Foto 4.0btencion de una muestra de suelo inalterada. (Chavez. 2009)

Penetracion estandar

Sin duda de todos los métodos éste es el que en la practica rinde mejores resultados y
proporciona mas (til informacién en torno al subsuelo.

En suelos puramente friccionantes la prueba permite conocer la compacidad de los
mantos, que es la caracteristica fundamental respecto a su comportamiento mecénico.
En suelos plasticos la prueba permite adquirir una idea, de la resistencia a la compresion
simple.

Se enrosca un penetrometro al extremo de la tuberia de perforacion y la prueba consiste
en hacerlo penetrar a golpes dados por un martinete de 63.5 kg que cae desde una altura
de 76cm, contando el nimero de golpes necesario para lograr una penetracion de 30 cm.
El martinete, hueco y guiado por la misma tuberia de perforacion, es elevado por un
cable que pasa por la polea del tripie se deja caer desde la altura requerida contra un
ensanchamiento de la misma tuberia de perforacion. En cada avance de 60 cm debe
retirarse el penetrometro, removiendo el suelo de su interior, el cual constituye la
muestra.

El fondo del pozo debe ser previamente limpiado de manera cuidadosa. Una vez limpio
el pozo, el muestreador se hace descender hasta tocar el fondo y, seguidamente, a
golpes, se hace que el penetrometro entre 15c¢cm dentro del suelo, Desde este momento
deben contarse los golpes necesarios para lograr 30 cm. A continuacion se penetra el
muestreador en toda su longitud. Al retirar el penetrémetro, el suelo que haya entrado en
su interior constituye la muestra que puede obtenerse con este procedimiento.



La utilidad e importancia mayores de la prueba de penetracion estandar radican en las
correlaciones realizadas en el campo y en laboratorio en diversos suelos, sobre todo
arenas, que permiten relacionar aproximadamente, la capacidad. en dngulo de friccion
interna, , e arenas y el valor de la resistencia a la compresion simple, q,, en arcillas,
con el nimero de golpes necesarios en eses suelo para que el penetrometroestandar
logre entrar los 30cms especificados. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Tubo Shelby

Otro sistema de extraccién de muestras se basa en tubos muestreadores, los cuales
pueden ser de dos tipos: el muestreador de pared degada, también llamado tubo
"Shelby" y el muestreador partido. Su eleccion dependera de la naturaleza del suelo.

El término "Shelby" no es caracteristico de la mecénica de suelos; se usa para indicar
que un tubo no tiene costuras, es decir, que no se advierte ninguna soldadura a su largo.
Los tubos muestreadores de pared delgada, poseen un didmetro exterior de 2 a 5
pulgadas (50.8 a 127 mm) y se construyen en materiales anticorrosivos de resistencia
adecuada, con un espesor en sus paredes igual a 1/16". La longitud del tubo esde 5a 10
veces el didmetro para penetracion en materiales arenosos, y de 10 a 15 veces en el caso
de materiales arcillosos. El tubo debera permanecer circular y suave, sin abolladuras,
mellas o rayados, limpio y libre de 6xidos y suelo. La punta se hace biselada, formando
un borde cortante para facilitar la penetracion. La cabeza del tubo de pared delgada es
un dispositivo que permite su unioén a una barra o asta de perforacion. La cabeza posee
dos orificios para escape de agua de 9.1 mm de didmetro minimo y una vélvula de
retencion que cumple un doble proposito: Permitir el ascenso del agua fredtica o de
lavado por tuberia de perforacion, cuando el tubo baja, e impedir su paso en caso
contrario para obviar la expulsion del espécimen.

El tubo se hinca en el terreno a presion estatica, de forma répida y velocidad constante.
Para esto se hincan unas anclas, dandoles vueltas en el lugar de la perforacion; sobre
ellas se monta una cruceta en la que se apoya el gato hidraulico que produce la presion
necesaria para la hinca.

Al utilizarse un tubo "Shelby", la perturbacién que se produce a la muestra no es
notoria: sin embargo, el tubo partido posee un espesor de paredes tal. que al desplazarse
en el terreno producira una alteracion de consideracion en la muestra. Por esta razon, al
utilizar el tubo partido, no se hinca con todas las precauciones a presion estéticas, pues
de todas maneras resultard una muestra alterada; se opta por hincarlo a percusion, de
manera mas rapida y sencilla. Generalmente se usa en materiales arenosos.

M. J. Hvorslev. investigador norteamericano, estudié en 1948 procedimientos de
muestreo con tubos de pared delgada y observé que el grado de perturbacion producido
por el tubo dependia del procedimiento utilizado en su hinca. Descubri6 que era mas
favorable hincar el tubo ejerciendo una presion continua, de forma rapida y velocidad
constante. que con los métodos dinamicos, a percusion. Hincando el tubo a presion
estdtica, el grado de alteracion dependia de lo que él llamo relacion de areas (Ar), que
no es mas que la relacion por cociente entre el drea transversal del tubo muestreador y el
area interior de él, expresado como un porcentaje. Asi tenemos:
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Ar = (Ae - Ai)/Ai)x 100

donde:

Ae: area exterior del tubo muestreador.

Al : drea interior del tubo muestreador.

Expresando las areas como funcién de sus respectivos didametros, la expresion se
transforma en:

Ar = ((De?* - Di*)/Di?) x 100
donde:

De: diametro exterior del tubo
Di : didametro interior del tubo

La relacion de dreas de un toma muestra partido de dimensiones normales es de 112%,
mientras que para producir especimenes inalterados Hvorlslev establece que este valor
no debe exceder de un 10%. A medida que la relacion de dreas es menor, las paredes del

toma muestra seran mas delgadas y habra una menor alteracion. (J. Badillo y R. Rodriguez,
1979)

Tubo de acero sin costury \rm
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Foto 5.TuboShelby. (J. Badillo y R. Rodriguez. 1979)



Barril tipo Denison

Es generalmente un barril muestreador provisto de una broca de diamante o de carburo
de tungsteno en su extremo inferior. El barril muestreador mas adecuado para
propdsitos geotécnicos es el llamado doble barril giratorio, el cual permite recuperar la
méxima longitud posible de muestra, segiin la intensidad del fisuramiento y grado de
alteracion de la roca perforada por el barril.

Con base en la longitud de la muestra recuperada, por el barril muestreado, y el tamaifio
de los fragmentos de muestra obtenidos, los cuales son un reflejo de la intensidad del
fisuramiento natural de la roca y de su grado de alteracion, se obtiene el indice de
calidad de roca (RQD por sus siglas en inglés), el cual se define como la suma de las
longitudes individuales de todos los fragmentos de muestra que exceden de 10 cm de
longitud, expresada como un porcentaje de la longitud perforada por el muestreador. Se
recomienda utilizar un muestreador cuyo tubo interior tenga una longitud de 1.50m y
diametro interior no menor de 57mm, con el fin de reducir el deterioro de las muestras
que se producen en los muestreadores de didmetro menor. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)
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Capitulo 2: Fisico quimica de las arcillas

2.1 Estructura Interna de las Arcillas

La superficie de cada particula posee carga eléctrica negativa principalmente en el
centro dela particula y positiva en la aristas. La intensidad de la carga depende de la
estructuracion y composicion de la arcilla. Asi la particula atrae iones positivos del agua
(H) y a cationes de diferentes elementos quimicos, tales como Na', K7,
Ca™" Mg AI"" yFe'™".

~ agua /
adsorbida

Figura I1.1 Diferentes tipos de agua alrededor de una particula. (Zepeda, 2004)

El agua que se encuentre alrededor de la particula se subdivide en los siguientes tres
tipos:

Agua adsorbida o adherida:Es el agua ligada estructuralmente a la particula mineral.
Se dice que esta sometida a grandes presiones de absorcion alrededor de 20 000kg/cm’
segiin Winterkorn y Baver. Debido a esta presion se considera que esta en estado solido
ya que estudios de Bridgman indican que el punto de congelacion del agua cuando estéd
sujeta a grandes presiones se da a mayores temperaturas respecto al valor normal de
0°C. En particular sefial6 que a I0.000kg/cmj la congelacion del agua ocurre a 30°C.
Cuando una muestra de suelo se somete a secado a las temperaturas convencionales de
los ensayes de laboratorio ésta agua no desparece por lo que se considera parte de la
fase solida del suelo.

Agua capilar o viscosa: Es el agua que por efecto de la tension superficial queda
atrapada en los poros de la estructura del suelo. El agua capilar puede fluir con un
gradiente hidraulico mayor que la carga capilar del suelo.

Agua gravitacional: Es el agua sujeta unicamente a la fuerza de la gravedad, puede
fluir libremente.

Terzaghi yPeck estiman que la capa solida y viscosa puede tener un espesor de tres
0.005 micras, si bien indican que el agua no presenta sus propiedades normales por



completo hasta un alejamiento de 0.1 micras aproximadamente, a partir de la superficie
del cristal.

Intercambio catiénico

Los cristales de arcilla pueden cambiar los cationes adsorbidos en su pelicula
superficial; por ejemplo, una arcilla hidrogena (con cationes H") puede transformarse en
sodica, si se hace que circule a través de su masa, agua con sales de sodio en disolucion.
En realidad lo que ocurre es un intercambio de cationes entre el agua y las peliculas
adsorbidas por las particulas minerales, algunas veces en reaccion rapida. Los cationes
intercambiables mas usuales son: Na’", K".Ca" Mg .H" y (NHy4)".Las caolinitas son
menos susceptibles de intercambiar sus cationes que las montmorilonitas y las ilitas
poseen la propiedad en grado intermedio. La capacidad de intercambio crece con el
grado de acidez de los cristales, es decir es mayor si el pH del suelo es menor; la
actividad cationica se hace notable, en general, para valores de pH menores que 7. La
capacidad de intercambio también crece con la velocidad y concentracion de la solucion
que circule por la masa de suelo.

Las propiedades mecanicas de una arcilla pueden cambiar al variar los cationes
contenidos en sus complejos de adsorcion, pues a diferentes cationes ligados
corresponden distintos espesores en la pelicula adsorbida, lo que se refleja sobre todo en
las propiedades de plasticidad y resistencia del suelo.

En general, los cationes pueden disponerse seglin su efecto benéfico decreciente en la
resistencia de las arcillas de acuerdo con la lista:(NH,) . H K", Fe" ", A", Mg"", Ba"",
Ca™", Na", Li". (1. Badillo y R. Rodriguez 1979)

2.2 Identificacion de minerales de arcilla

Existen hoy varios procedimientos al alcance del investigador a fin de identificar los
minerales constituyentes de una arcilla; los métodos de investigacion por Rayos X ye |
conocido como “Balance Térmico de las Arcillas™ son los mas conocidos: el
microscopio electronico proporciona datos utiles también sobre todo en lo referente a
forma y tamaiio de las particulas minerales. Los Rayos X se difractan a su paso a través
de una muestra de arcilla y cada trayectoria de difraccion es una imagen de distintos
planos atomicos: el conjunto de trayectorias retrata la estructura interna de la arcilla. Asi
se revela un promedio de 2 x 107 laminas reticulares por centimetro de material.

El efecto de las altas temperaturas sobre una arcilla es extraer el agua de sus reticulas
laminares, transformando un mineral de arcilla en otro compuesto quimico. La caolinita
por ejemplo, permite la remocion de su agua estructural a partir de 500°C y el mineral
puede transformarse en oOxido de aluminio y silice. Los demds minerales de arcilla
presentan también efectos tipicos al ser altamente calentados: estos efectos permiten su
identificacion.

El analisis quimico también se ha usado ampliamente como medio para cubrir las
mismas finalidades mencionadas.
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Los métodos actuales de identificacion estan lejos de ser satisfactorios. El microscopio
electronico permite distinguir ciertos minerales de forma muy tipica, tales como la
haloisita (del grupo de las caolinitas y de forma tubular muy notable), pero sus
resultados plantean problemas de interpretacion en las formas de escama. de las que
participan gran nimero de minerales de arcilla (montmorilonitas e ilitas).

La difraccion por Rayos X puede ser mas informativa en general, pero a causa del
pequefio tamafio de los cristales y su orientacién desordenada, las trayectorias de
difraccion se definen y distingue muy dificilmente. Moderadamente se han usado otros
procedimientos de difraccion electronica, que parecen ofrecer mayores posibilidades.

La investigacion por altas temperaturas (balance térmico), es dudosa, sobre todo en
arcillas formadas por mezclas mineraldgicas: sus resultados se hacen entonces de muy
penosa e insegura interpretacion, dado que las propiedades del conjunto grandemente de
las partes.

El andlisis quimico es util, pero da la composicion integral de la arcilla y no informa
sobre cdmo se distribuyen sus componentes, en el caso de que se trate de arcillas
producto de la mezcla de varias clases de minerales. Aun en arcillas puras, formadas por
un solo mineral, la composicion de éste puede tener variaciones importantes, por lo que
los métodos quimicos pueden ser de conclusiones inseguras.(Mitchell. 1993)

Difraccion derayos x (XRD)

Un cristal esta construido por atomos y moléculas distribuidos regularmente en el
espacio tridimensional y posee periodicidades caracteristicas, o periodos de identidad, a
lo largo de los ejes cristalogréficos.

Cuando un haz de Rayos X con longitud de onda (i) bombardea un cristal, los
electrones de los atomos que encuentra en su trayectoria difunden los Rayos X en todas
las direcciones, vibran con una frecuencia igual a la incidente, absorben parte de la
energia y actian como fuentes de nuevos frentes de onda coherentes (misma frecuencia
y longitud de onda A) difundiendo la energia como Radiacion X. En general, la
radiacion estimulada interfiere entre si destructivamente, pero dado que las distancias
interatbmicas tienen un rango de magnitud comparable a la longitud de onda (A) de los
Rayos X, en algunas direcciones especificas se refuerzan mutuamente (interferencia
constructiva) produciendo fuentes de onda que estdn en fase. Asi. s6lo en unas
direcciones especificas la amplitud de las ondas individuales se sumard para dar una
onda resultante que tenga la intensidad maxima, la cual puede ser registrada. Las
distancias interatomicas dentro del cristal producen un tnico arreglo de difraccion
maximo, el cual sirve para identificar el mineral ya que no existen dos minerales que
tengan exactamente las mismas distancias en tres dimensiones. La hipotesis anterior fue
concebida, aunque no comprobada experimentalmente, por Max Von Laue a principios
del siglo XX. Los difractogramas obtenidos mediante su técnica son evaluados
matematicamente siendo su analisis algo complejo.
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W.H. Bragg y W.L. Bragg dieron una presentacion mas sencilla a este fenémeno la cual
se conoce comunmente con el nombre de la Ley de Bragg, que se formula asi:

n-A=2-d-sen@ —— 11

Donde:

n: Orden de reflexion. Corresponde al numero de longitudes de onda entre rayos
difundidos por planosatémicos adyacentes.

A Longitud de onda de los Rayos X.
d: Distancia interplanar de la familia de planos paralelos que difractan los Rayos X.
0: Angulo de incidencia del rayo.

Los Rayos X ocupan solo una pequeiia parte del espectro electromagnético en la region
de las ondas cortas(0.01 a 100 A). La longitud de onda de mayor interés para el analisis
mineralégico se extiende sélo de 0.4 a 3 A,ya que en este rango se encuentran
comprendidos los espacios interplanares en las redes cristalinas. (Mitchell, 1993)

Métodos de difraccion de ravos x (XRD)

La longitud de onda (1), la distancia interplanar () y el angulo de incidencia del haz (6)
son las tres magnitudesque se pueden conjugar para obtener patrones de difraccion, de
aqui surgen los diferentes métodos que se hanutilizado en el estudio de estructuras
cristalinas:

a. Método de Laue: 1 y 0 fijos.
b. Método de cristal giratorio.
¢. Método de polvo cristalino.

Los dos primeros métodos no son aplicables al estudio de arcillas. El tercer método
consiste basicamente enque la muestra para analizar se reduce a un polvo muy fino. Se
hace incidir un haz de Rayos X sobre lasuperficie de dicho polvo cristalino, constituido
por miles de cristalitos orientados al azar, ya que de esta formasiempre habrd un buen
namero de cristales orientados tal que una familia de planos reticulares, de
distanciainterplanard, satisfagan la ley de Bragg.. (Mitchell. 1993)

Los difractégramas y su andlisis general

Los difractogramas son los diagramas resultantes de cada ensayo de difraccion. Las
distancias constantes en un arreglo cristalino originan una distribucion caracteristica de
méaximos (picos) que permiten identificar cualitativamente el cristal, la intensidad de
estos picos (eje vertical) es proporcional al nimero de planos que difractan los rayos
incidentes, lo cual ocurre a dngulos de incidencia precisos. Al analizar el 4rea bajo la
curva es posible hacer una evaluacion semicuantitativa, es decir, calcular la
concentracion de la estructura especifica.
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Los resultados entregados por los difractogramas contienen toda la informacién del
conjunto de redes cristalinas (usualmente policomponentes), las cuales son mas
complejas cuando lo que se analiza son suelos debido a la gran variedad de compuestos
que se pueden presentar.

Rayo Dhifractado
\ X
4 »
\/\
N
h A [
=y —
8 D ‘
| Flamos Atawires
[ [} d
] [] {_ —_
d
|

Figura I1.2 Condiciones geométricas para la difraccion de Rayos X de acuerdo a la
ley de Bragg. (Mitchell, 1993)

Esta informacion de redes cristalinas es interpretada por el software del equipo y
transformada a distancias interplanares (d) en unidades A mediante la ecuacién de
Bragg. A cada pico se le asigna un valor de intensidad y con esta informacion se
procede a identificar el cristal (o cristales) al cual pertenece el patrén de difraccion
investigado.

Es muy probable que al analizar los patrones de difraccion de una muestra algunos de
los picos de cierto mineral no coincidan, esto en algunos casos se debe a que el
difractograma permite ver las diferentes reflexiones de los minerales en uno sélo y se
puede presentar que cierto mineral tenga un d similar al de otro, pero una intensidad
mas alta. lo cual ocasiona que el pico del mineral de intensidad baja no se pueda
apreciar directamente en el difractograma.

El fenomeno descrito es muy comun cuando se tienen muestras con una gran cantidad
de componentes amorfos o con mucha diversidad de elementos. Por lo anterior. cuando
se trata de analisis de suelos por difraccion de Rayos X (XRD) se debe hacer una
preparacionde las muestras, la cual reduce de forma controlada la intensidad de ciertos
minerales y, en ocasiones, eliminasu presenciaayudando a visualizar mejor las
intensidades de los otroselementos presentes de modo que de una muestra se obtienen
varios difractogramas que se complementanentre si y que ayudan al analista del método

XRD a identificar con mayor grado de seguridad los componentesde la muestra.(Mitchell.
1993)
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Figura I1.3 Cuadro de un difractograma con la identificacion de cuarzo, ilita,
monmorilonita y minerales amorfos. (Mitchell, 1993)

Analisis térmico diferencial

Técnicas térmicas han sido utilizadas para el estudio de suelos y minerales de arcilla, El
analisis térmico diferencial es la aplicacién mas amplia que se ha encontrado, y consiste
en calentar simultineamente una muestra de suelo y un material (térmica, fisica y
quimicamente inerte) en intervalos constantes de temperatura (aproximadamente a
10°C/min) hasta llegar a 1000°C y medir constantemente la diferencias de temperaturas
entre la muestra de suelo y el material inerte. Diferencias de temperatura entre la
muestra de suelo y el material inerte reflejan reacciones en la muestra provocadas por el
calentamiento. El anélisis termogravimétrico, en el cual existen cambios en el peso a
causa de la perdida de agua o CO; o ganancia de oxigeno son utiles también para
determinar que tipo de material es.

Los resultados del andlisis térmico diferencial son presentados en una grafica de
diferencias de temperatura (A7) entre la muestra de suelo y el material inerte contra la
temperatura (7). Reacciones endotérmicas son en las cuales la muestra absorbe calor y
reacciones exotérmicas donde la muestra libera calor. El andlisis consiste en comparar
la grafica obtenida del material con la gréfica de otros materiales ya conocidos y ver la
similitud o diferencia de la curvas.(Mitchell. 1993)
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Figura I1.4Termograma caracteristico para minerales de
arcilla. (Mitchell, 1993)

Microscopio de electrones

El microscopio de electrones es una herramienta muy importante para el estudio de los
suelos, porque con microscopios de electrones modernos es posible tener la resolucion
de distancias menores de 100 A. Haciendo posible el estudio de pequeiias particulas de
arcilla. El estudio de particulas simples por difraccion de electrones también es posible.
La difraccion de electrones es similar a la difraccion de rayos X excepto porque se
dispara un haz de electrones en vez de una haz de rayos X.

Lentes magnéticos, los cuales reflejan un haz de electrones. forman la base del sistema
dptico del microscopio de transmision de electrones. Un haz de electrones es enfocado



al espécimen, el cual es una réplica de la superficie de la estructura que estd bajo
estudio, algunos de los electrones son esparcidos en el espécimen, y diferentes partes
del espécimen aparecen luminosas u obscuras en proporcion al esparcimiento. Después
de pasar por una diferente serie de lentes, la imagen se exhibe en una pantalla
fluorescente para ser observada. Probablemente el aspecto mas critico del éxito de la
transmision del microscopio de electrones es la preparacion del espécimen. (Mitchell, 1993)
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Capitulo 3: Relaciones volumétricas y gravimétricas de

los suelos
3.1 Fases del suelo

Un suelo que aparentemente es amorfo y sin estructura en realidad no lo es, sino todo lo
contrario cuenta con estructura y composicion tnica.

Las principales fases que componen un suelo son: la fase solida, fase liquida y fase
gaseosa. En la fase sélida se incluye los minerales del suelo y el agua adsorbida. En la
fase liquida se incluye principalmente el agua que se puede desprender de la particula a
11PC£5°C . La fase gaseosa incluye el aire o gases que contenga el suelo.

Particulas

A F. Gaseosa
Vacios —p

Terron

de suelo F. qumda

F. Solida

Suelo saturado y suelo no saturado

Se dice que un suelo es saturado cuando todos sus vacios estan llenos de agua, estos
suelos generalmente se presentan en la zona de ascension capilar y debajo del nivel de
aguas freaticas (N.A.F.). El nivel de aguas fredticas corresponde al lugar geométrico en
que el agua se encuentra sujeta a la presion atmosférica.

Suelo no saturado o parcialmente saturado, son suelos que tienen tres fases; fase liquida,
fase solida y fase gaseosa. Estos suelos generalmente se encuentran sobre la zona de
ascension capilar.

Suelo seco es el suelo que tiene todos sus vacios llenos de aire.Aunque en la naturaleza
dificilmente se tiene un suelo seco en laboratorio si se podria tener cuando es sometido
a secado. Cuando tal situacion ocurra solamente se tendria la fase sélida y la fase
gaseosa.

Nomenclatura

Volimenes Pesos

o =T T i
Va F. Gaseosa Wa=10

wo ~+

Vi l Vi F. Liquida Ww  Wm
Vs F. Sélida Ws

- = . 8 1 =




Vs = Volumen de sélidos.

Ws = Peso de Solidos.

Vw = Volumen de Agua.

Ww = Peso de Agua.

Va = Volumen de Aire.

Wa = Peso del Aire.

Vm = Volumen de la Masa de Suelo.
Wm = Peso de la Masa de Suelo.

Vv = Volumen de Vacios.

Volumen de vacio es el espacio que puede contener agua y aire.

Relaciones gravimétricas

Contenido de agua (%)

%) = = x100 ———] L1

El contenido de agua es uno de los parametros facilmente obtenibles en el laboratorio y
se determina a partir de la diferencia de pesos que hay entre el peso de masa de suelo
(Wm) y el peso seco (Ws) después de someterlo a secado al horno a una temperatura de

110+/-5°C.

La variacion del contenido de agua puede ser de 0 a « ya que en la naturaleza puede

llegar a tomar valores de 0 hasta 1800%.

El contenido de agua es un parametro local y la interpretacion de éste dependera del
lugar donde se determine. Por ejemplo un valor del 40% en el Distrito Federal se
consideraria relativamente seco mientras que en Querétaro es un valor que se encuentra

arriba del promedio de contenido de agua.

Cd. De México 400 — 500% (saturado).

Cd. De Querétaro 25 — 35% (no saturado) en condiciones saturadas 50%.

(Moedano, 1990).

3.2 Relaciones volumétricas

Grado de saturacion, Gw

Gw(%)= I:—“ %100 Grado de saturacion varia de 0 a 100.

0 — Suelo seco.

100 — Suelo saturado.

0 <Gw(%) < 100 Suelo no saturado o parcialmente saturado.

1.2
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Relacion de vacios, e

Volumen de vacios entre volumen de solidos.

PR —
5

Variacion en la naturaleza 0.25 — 15

Variacion Teorica 0 - oo,

Porosidad, n

n(%):%xlﬂo Variacion teérica 0 a 100. ———— 1114
s W“; 3 3 3
Peso especifico del agua y, = = - 1000 kg/ecm’, 1 T/m’, 1 gr/cm LS
w

¥, : Peso especifico del agua a 4°C
Cuando el y, se obtiene a 4°C ——»y,
Utilidad de y, 6 del y,

Ejemplo 1: Si se conoce el Ww ;Cuénto vale Vw?

Vw =-u/—w —_— 1.1

yli

Peso especifico de la masa de suelo (Peso volumétrico del material).

Wm :
¥,, =—— — Se referencia toda la masa de suelo. ——— 1117

" Vm
Generalmente los pesos especificos se utilizan para el cilculo de esfuerzos en la masa
de suelo.

YuXZ= %;x:n = %z —» Esfuerzo.

Peso especifico seco.

Ws ; .
=— ——» Se referencia la fase solida con toda la masa, —— 1.8

Ya

" Vm

Una utilizacion del peso especifico seco se da en el calculo del grado de compactacion
de suelos.

Grado de compactacion = hx 100 1.9
Ya

i
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' []
A bajo contenido de agua baja compactacion. A menor o mayor contenido de agua
respecto al contenido dptimo de agua se tendra menor grado de compactacion.

Ejemplo 2:
A partir del contenido de agua y el peso especifico de la masa de suelo obtenga el peso
especifico seco.

. Ww Wm Ws
A partirde @w=— =— obtener ¥, = —
4 Ws Y Vn Vm Ya V

m

Partiendo de:
Ww=W —-Ws  =---1 111.2.1
Y. = f(@7,) "
Wm=Ww+Ws  ---- .22
Ws
=—----{ 11123
Vi Vi
Ne I11.2.2: Ne 111.2.4:

Ws=Wm—Ww;w=%wa=aW#-~ 111.2.4
5

Im ] m2s
Vm

Sustituyendo 111.2.4 en I11.2.5:

_ Ws+Ww _ Ws+aWs _Ws(l+a))

= |+ w)=
1% Vm Vm w YJ( ) .
7
L S— [11.2.6
yd (I+w)
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3.3 Relaciones fundamentales

Y, — Peso especifico del agua a 4°C.
% =1T/m’; 1 gr/em®; 1000 kg/m’.

Ww oy L. 5 "
¥, =— Para fines pricticos de mecénica de suelo se considera igual a ¥,

Vw

Wm ‘
= —— Peso especifico de la masa de suelo

" Vm

Ws /
Y, =;—- Peso especifico seco: ML.12
m

Ws ; 1
¥, = = Peso especifico de solidos. 1L13
s

[.10

111

Expresiones para calcular el ym, 74 y Ysa€n funcion de otras relaciones

fundamentales
Peso especifico de la Peso especifico seco.
masa de suelo. _ ¥
_(1+@)S.7, "= Tro
" l+e y, = S.7.
(S, +Gwe)y, e
1+®)S S,
L Vi =—t=7,
" S s,
Jopei— 1+—=
Gw Gw
Yo =87, (1-n)(1+ @) g
T (l+e)w
Yo=Y ="
-re5)
yu' -y.m.r I—+‘L’ yn

Peso especifico
saturado.

(S, +e)7,
l+e

A [( 1-n)S, + n] 7,

| 1+@ Sy
o = 1+wS, ) "

_[e 1+ @
Yeat —(;][ T4e JYH
Vi = ¥4 THRY,

Yo =Y +(—e--]7..

1+e

el

Cuando el suelo se encuentra totalmente saturado el peso especifico de la masa de suelo
7,, se denota como y,, para hacer énfasis que esta en esa condicion.
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Relacion de Contenido natural de humedad  Unidad de peso seco,

Tipo de suelo

vacios en estado saturado % Yq(1b/fi3) (kN/m3)
Arena uniforme suelta 0.8 30 95 14,5
Arena densa uniforme 0.45 16 115 18
Arena suelta granular
angular rica en 0,65 25 102 16
nutrientes
Arena densa granular
angular rica en 0.4 15 121 19
nutrientes
Arcilla rigida 0.6 21 108 17
Arcilla suave 0,9-14 30-50 73-93 11.5-14.5
Loess 0.9 25 86 13,5
Arcilla organica suave 2,5-3,2 90-120 38-51 06-ago
Cultivo Glacial 0.3 10 134 21

Tabla 2.0 Valores tipicos para la relacion de vacios, contenido de humedad y
unidad de peso seco (Braja M. Das, 2006)

3.4 Relaciones basicas en suelos de dos vy tres fases

Es costumbre en el area de Mecanica de Suelos trabajar con parametros adimensionales
(sin unidades).

Los principales pesos especificos relativos se obtienen al dividir un peso especifico
entre el peso especifico del agua (1000kg/m’).

Sm =1 _ Ui Peso especifico relativo de la masa de suelo———— 111.14
}’u Vm ;Vﬂ
7, Ws A <
Sy=+== Peso especifico relativo de s6lidos———— 1lIl.15
yu V‘g?l]
sd =2 - .. Peso especifico relativo seco.——— lL.16
xl Vm}’ﬂ
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Ejemplo 3: Determine la relacién de vacios en funcién de la porosidad y viceversa.
e— f(n)
n—fe)

_ Vv n B B 1
e_Vm—Vv L—:—e(l"ﬂ)—ﬁ*—)(e en—n)(n]

1
[E’(Vm_V\’)=VV1(E] E—p:l—)i:]+e
] n n

=— 1 1ILI8

1 |+e

1—n n
e( ]zle: .17
n n—1

Ejemplo 4:Encuentre el Ws en funcion del contenido de agua y el Wm

Ws=f (a). Wm)
Ww _ Wm-Ws

D=— >
Ws Ws

WWs =Wm—-Ws
Ws+Ws=Wm
Ws(w+1)=Wm

3 Wm
w+1

Ws — 1ILI9

Ejemplo 5: En un suelo parcialmente saturado; Ss =2.6,e =1, yn= 1.6t/m’
Calcule Gw, n. w, y4

Parcialmente saturado 3 fases

Ss=2.6

€=

|
ym=1.6%1_,

Inspeccionar que informacion tengo

Ws Vv Wm
Ss = e=—1y, =—
Vsy, Vs Vm
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Solucién a partir de suponer Vs con valor unitario y con base a las relaciones Ss , €, ym,
se determinard primeramente los valores de peso y volumen de las fases que componen

el suelo.
Suponiendo Vs = 1m’

Volumen (cmj)

T T

Va=0.4 F. Gaseosa

Vv =] +

Vm=2 Vw=0.6 F. Liquida
Vs=1 F. Solida
o ==
I. A partir de Ss determinamos Ws
Ss = l:m
V5%,
roe
I( lton/ m’ )
Ws=2.6ton

2. Con la relacion de vacios e determinamos el Vv

Vv

e =—
Vs
Vv

il 3
Im
Vv=1m’

3. ConVv y Vs determinamos Vm

V=1 +Vs
Vm=1+1
Vim=2m’

4. A partir de y,, determinamos Wm

_ Wm
"™ Vm
Wm=y Vm
Wm=1.6(2)

Win =32ton

Pesos (gr)

T
Wa=0

=

Ww=0.6

Ws=2.6

Wm=3.2




5. Con Wm y Ws determinamos Ww

Ww=Wm-Ws
=32-26
Ww=0.6ton

6. A partir de y,, determinamos Vw

3 Ww
o= Vw
=W _06
; 2 1
Vw =0.6m"

7. Con los valores obtenidos determinamos el grado de saturacién (Gw), la porosidad
(n). el contenido de agua (@) y el peso seco de la muestra (vq).

Gw(%) =1 100_¥x|00 60%

g

n(%}:lxmo:lxmo:sm
Vm 2
(%) =2 x100= 2100 = 23.08%
Ws 2.6
Ws 2.6

¥, = o —_— = > —13ron/m

Ejemplo 6: Determine el peso especifico de la masa de suelo en funcion del contenido

de agua., peso especifico relativo de solidos, peso especifico del agua y grado de
saturacion.

o =T )= 005 == ¥ 100,6w(%) =2 x100
Ws Ws % Vs"j/,, 'S Vv

7, = f(@.55.7,.Gw)

Volumen (cm’)

Pesos (gr)
a)Ss Vs o
T B F. Gaseosa
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Capitulo 4: Caracteristicas y estructuracion de las
particulas minerales.

4.1 Forma

La forma de la particula de un mineral de un suelo es fundamental en el
comportamiento mecanico de este.
En los suelos gruesos la forma caracteristica es la equidimesional, en la cual las tres

dimensiones de la particula son de magnitud comparable. Se origina por la accion de los
agentes mecanicos desintegradores y solo excepcionalmente corresponden a particulas
que hayan sufrido un ataque quimico. Segtn la intensidad y lapso con que estos agentes
mecénicos hayan actuado, se producen variedades en la forma equidimensional, de las
cuales pueden considerarse la redondeada, la subredondeada, la subangulosa y angulosa,
en escala decreciente de los efectos del ataque de los agente desintegradores, la forma
redonda, es practicamente la esférica, mientras que la angulosa es la que presenta aristas
y vértices agusados ( por ejemplo, la piedra triturada) cuando estos vértices de aristas
estdn redondeados, por el efecto del rodado y a abrasion mecanica, se tiene la forma
subangulosa la que por un proceso mas intenso de la erosion, puede devenir ala forma
subredondeada final. Las formas angulosas son tipicas de arenas residuales, y las arenas
volcanicas contienen esas formas en particulas cristalizadas. Las arenas marinas son a
menudo también angulosas. Las formas redondedas son frecuentes en las arenas de rio y
an algunas fromaciones de playa, si bien, en el primer caso, abundan formas
subredondeadas y subangulosas, por las particulas que no se arrastran, no sufren el
efecto de la abrasion o el redondeamiento. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Swelos gruesos (Grava y Arena)
Tamaiios entre 0.074mm y 75mm.

Angulosa Depende del nivel de

Forma Equidimensional SubangulosaSu intemperismo y
bredondeada transporte.
Redondeada

—» Suelos Finos (Arcillas y Limos)
Tamanos menores a 0.074mm.

» Las arenas son suelos gruesos, forma equidimensional, se ha comprobado que el

mejor método de compactacion es a través de vibracion.
» Los suelos finos, el método estatico.
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4.2 Estructuracion de los suelos

Estructura es la forma de acomodo de las particulas que constituyen el suelo. De
acuerdo al tipo de suelo grueso o fino se tienen las siguientes estructuras:

Suelo grueso: estructura simple
Suelo Fino: estructura panaloide, estructura floculenta, estructura castillo de naipes,
estructura dispersa, estructura compuesta.

Suelos gruesos

En esta estructura las particulas se disponen o se acomodan una sobre otras teniendo
cada una varios puntos de apoyo producto de la atraccion gravitacional. Se presenta para
particulas de tamaifio de 0.01mm.

El comportamiento mecénico e hidraulico de un suelo grueso de estructura simple
depende de la compacidad y la orientacion de sus particulas.

Compacidad es el grado de acomodo alcanzado por las particulas del suelo dejando mas
0 menos vacios entre ellas.

La compacidad se mide a través del concepto de compacidad relativa, propuesto
originalmente por Karl Terzaghi.

Cr(%) = compacidad relativa

Donde:
Cr (%) = Znie ~ %t 100
emci:x = eﬂlfﬂ
va.i.t val
. Vs Vs
Cr(%)=-L5—Vs 100
) anuil . ernl’ﬂ
Vs Vs
v . —Vv :
Cr (%) = —zie " Tt 51 g0——— V!
l/"‘m;.i.t' == V‘,’"“’

Vva= condicion suelta (natural).

Vvma= Volumen de vacios correspondiente al estado mas suelto del suelo.
En laboratorio se determina mediante la colocacion del suelo a volteo en un recipiente
sin acomodo (Muestra alterada)

VVmin = Volumen de vacios correspondiente al estado mas compacto del mismo.

En laboratorio se obtiene vaciando el suelo en un recipiente en capas varillando y
vibrando hasta obtener el maximo acomodo (Muestra alterada).

47



enar= Relacion de vacios correspondiente a la muestra en estado natural.

emax= Relacion de vacios correspondiente al estado suelto del suelo.

emin= Relacion de vacios correspondiente al estado compacto del suelo.

Debido a la dificultad en la medicion de la relacion de vacios natural, a través de los
afos se ha correlacionado con la prueba de penetracion estandar.

Cri7e) Descripcion

0-15 Muy Suelto

15-50 Suelto

50-70 Medianamente compacto
70-85 Compacto
85-100 Muy compacto

Tabla IV.1 Descripcion del suelo de acuerdo a su compacidad relativa. (Braja M. Das. 2006)

Suelos finos

Estructura panaloide

Tipica de particulas menores a 0.002mm. Se produce a partir de un proceso de
sedimentacion en un homogéneo (agua o aire), en donde las particulas se sedimentan
primeramente por efecto de la gravedad, sin embargo: antes de llegar al fondo toca a
otra particula, la fuerza de adherencia puede neutralizar al peso haciendo que la
particula se detenga. Otra particula se puede afadir hasta formar una celda con una
cantidad importante de vacios y con una forma de panal.

Figura IV.1 Estructura panaloide. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Tipica de particulas menores a 0.02mm. Se produce a partir de un proceso de
sedimentacion en un medio homogéneo (agua o aire), en donde las particulas en caso de

|
|
Estructura floculenta
tocarse se adhieren con fuerza y se sedimentan juntas asi otras particulas pueden unirse




formando un grumo al fondo con estructura similar a un panal; cuando estos grumos
llegan al fondo forman a su vez panales, en donde las bovedas estan compuestas de
grumos.

Figura IV.2 Estructura floculenta. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)
Estructura compuesta

Algunos autores coinciden que dificilmente en la naturaleza se encuentren suelos con
particulas de un solo tamafio, por lo que consideran que la estructura del suelo esta
compuesta por granos gruesos y granos finos unidos por masas colidales. Las particulas
finas también dan al suelo adherencia y actan como una liga entre las particulas

gruesas.

ANPLIFICADA 10 VECES
B -

G.:‘;Fm 63185 da dre
Particalas coledales . N
Wt Miculidat da u.pnufa | R |
) €e carsoledacidn - .*_&
P scateidales fece - !
-$|l % fe dto grads ce
comougacien dedido ¢

cancenty a00ns 1908 e
cr presiin

Figura 1V.3 Estructura compuesta. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Estructura castillo de naipes

Algunos investigadores como Goldschmidt y Lambe han sugerido que las particulas se
disponen de tal forma que la arista positiva se adhiere a la parte central de las particulas
de carga negativa, generandose una estructura muy inestable con gran volumen de
vacios y cualquier perturbacion lleva a un mejor acomodo.

Figura 1V.4 Estructura castillo de naipes.
(Stephens. J.C. et al., 1984)




Estructura Dispersa

Es el resultado del mejor acomodo de la estructura de castillo de naipes en donde a
partir de pequefias fuerzas cortantes se genera menores angulos de contacto entre las
diferentes laminas produciéndose a su vez una separacién de ldminas debido a las
presiones postmoticas.

Figura IV.5 Estructura dispersa.
(Stephens, 1.C. et al.. 1984)

4.3 Determinacion del peso especifico relativo de sélidos

A A | 1]
Whw 0
w ]

\ 4

Wfw = Peso del matraz con agua.
Whes= Peso del matraz con el agua y suelo.

Si restamos el matraz con agua suelo del matraz con agua tenemos:

Whe-Wiw=Ws-Ww desalojada por los séidos.

Donde el Ww desalojada es igual al volumen de sélidos por el peso especifico del agua.
Ww desalojada = Vsy,

Sabemos que —

Si: Whws - Wiw = Ws — Vsyp

Entonces: —_—

Por lo tanto:




Suelo S,

Grava 2.65-2.68
Arena 2.65-2.68
Suelo inorgdnico 2.62-2.68
Arcilla, organico 2.58-2.65
Arcilla, inorgédnico 2.68-2.75

Tabla IV.2Peso especifico relativo de
s6lidos de ciertos suelos.(Braia M. Das. 2006)

4.4 Trixotropia de las arcillas

Trixotropia

Es la propiedad que tiene un material de recuperar su resistencia al esfuerzo cortante
después de un remoldeo sin que sufra alteraciones de contenido de agua ni de su
composicion mineraldgica. Este parametro se puede medir a través de la sensibilidad o
sensitividad que presenta el material. Un material muy sensible no recupera sus
propiedades de resistencia.

Foto V. Perdida de resistencia de una arcilla extremadamente sensible a moldearse nuevamente.
(Mitchell, 1993)

Trixotropia y sensibilidad son conceptos opuestos.




Capitulo 5: Granulometria de los suelos

5.1 Sistemas de clasificacion de suelos basados en criterios de
granulometria

En los comienzos de la investigacion de las propiedades de los suelos se creyo que las
propiedades mecanicas dependian directamente de la distribucion de las particulas
constituyentes segun sus tamaiios; por ello era preocupacion especial de los ingenieros
la busqueda de métodos adecuados para obtener tal distribuciéon. Aun hoy, tal parece
que todo técnico interesado en suelos debe pasar a modo de etapa de iniciacion, por una
época en que se siente obligado a creer que, con suficiente experiencia, es posible
deducir las propiedades mecanicas de los suelos a partir de su distribucion
granulométrica o descripcion por tamaifios. (J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Granulometria — Plasticidad = SUCS

Granulometria — Es la distribucion de tamanos de particulas que componen un suelo.
Generalmente su representacion se hace mediante la curva granulométrica.

La Granulometria dificilmente ofrece informacion de las propiedades mecanicas e
hidraulicas de los suelos, debido a que en su determinacion se pierde su estructura y
orientacion de sus particulas. (J. Badillo y R. Rodriguez. 1979)

Esta prueba de granulometria se ha conservado sobre todo en suelos gruesos ya que se
utiliza en los siguientes casos:

a) Sirve para aceptacion o rechazo de materiales en las vias terrestres.

b) Se utiliza en la mayoria de los Sistemas de Clasificacion de Suelos.
c¢) Sirve como referencia para asignar propiedades de un lugar a otro.

5.2 Teoria de la prueba del hidrometro

Existen dos métodos que son complementarios para determinar la granulometria de los
suelos. uno es el método por mallas y dos el método del hidrometro.

El método de mallas se utiliza para particulas mayores a mallas no. 200 y consiste en
pasar un suelo por mallas cuyas aberturas son progresivamente mds pequeiias,
determinando el peso retenido en cada malla. Todos los calculos son referidos a material
seco disgregado.

La mayor parte de los hidrometros (densimetros) estan calibrados para medir la relacion

del peso especifico de un liquido respecto al del agua, a una cierta temperatura de
calibracion, que suele ser de 20°C. Para determinar el peso especifico del liquido (en
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relacion con el agua a 4°C), se debe de multiplicar la lectura del hidrémetro por el peso
especifico relativo del agua a la temperatura de calibracion,

El método del hidrometro se utiliza en suelos finos, es decir, para particulas menores a
la malla 200 y la prueba consiste en determinar la velocidad de sedimentacion de las
particulas dentro de una probeta. El didmetro de las particulas se infiere a través de la
Ley de Stokes que considera las siguientes hipétesis:

a) Todas las particulas son esféricas

b) La solucion agua — suelo dentro de la probeta. Es de concentracion
suficientemente baja, de tal manera que las particulas se sedimenten de manera
individual.

¢) Al inicio de la prueba la solucién agua — suelo es homogénea.

Para garantizar la sedimentacion individual de las particulas, se utiliza un defloculante o
dispersante como puede ser: el hexametafosfato de sodio que hace que las particulas se
repelen.

Una vez que se inicia la prueba esta tiene una duracién de 48 a 72 horas, tiempo en el
cual deberan tonarse lecturas del hidrometro y de temperatura. Los tiempos en que se
toman estas generalmente son: 20seg, 40seg, Imin, 2min, 4min, 8min, 15min, 30min,
Lhr, 2hrs, 4hrs, 8hrs, 16hrs, 24hrs, 48hrs y 72hrs.

5.3 Representacion de la distribucién granulométrica

Los resultados de granulometria generalmente se presentan en un grafico
semilogaritmico que tiene como abscisas, el tamafio de particula en mm, en escala
logaritmica y orden inverso. En el eje de las ordenadas se representa el porcentaje en
peso del material que pasa cierta malla o abertura en escala natural.

5.4 Analisis mecanico

Bajo este titulo general se comprenden todos los métodos para la separacion de un suelo
de diferentes fracciones, segiin sus tamaifios. De tales métodos existen dos que merecen
atencion especial: el cribado por mallas (Fig.5.1) y el andlisis de una suspension del
suelo con hidrometro (Fig.5.2).

El primero se usa para obtener las fracciones correspondientes a los tamafios mayores
del suelo; generalmente se llega asi hasta el tamafo correspondiente a la malla No. 200
(0.0074m). La muestra de suelo se hace pasar sucesivamente a través de un juego de
tamices de aberturas descendentes, hasta la malla No. 200: los retenidos en cada malla
se pesan y el porcentaje que representan respecto al peso de la muestra total se suma a
los porcentajes retenidos en todas las malla de mayor tamafio; el complemento a 100%
de esa cantidad del porcentaje de suelo es menor que el tamafio representado por la
malla en cuestion. Asi puede tenerse un punto de la curva acumulativa correspondiendo
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a cada abertura. EI método se dificulta cuando estas aberturas son pequefias y por
ejemplo, el cribado a través de las malla No. 100 (0.149mm) y No. 200 (0.074mm)
suele requerir agua para ayudar el paso de la muestra (procedimiento de lavado).

Los tamafios menores del suelo exigen una investigacion fundada en otros principios. El
método del hidrometro es hoy, quiza, el de uso mas extendido. Como todos los de este
grupo, el método se basa en el hecho de que la velocidad de sedimentacion de particulas
en un liquido es funcién de su tamafio. El método fue propuesto por Goldschmidt en
Noruega (1926) y por Bouyoucos en los Estados Unidos (1927). (J. Badillo y R. Rodriguez,

1979)
CICLO
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Fig. 5.2 Curva granulométrica por mallas y por método del hidrometro.

(J. Badillo y R. Rodriguez, 1979)



Informacion que ofrece la curva granulométrica

La forma de la curva da inmediata idea de la distribucién granulométrica del suelo; un
suelo constituido por particulas de un solo tamafio, estard representado por una linea
vertical (pues el 100% de sus particulas, en peso, es de menor tamafio que cualquiera
mayor que el suelo posea) una curva muy tendida indica gran variedad en tamafios
(suelo bien graduado).

Nos ofrece:

a) Saber si el material estd bien o mal graduado.
b) El porcentaje de gravas.

c¢) El porcentaje de arenas.

d) EIl porcentaje de finos.

Un suelo bien graduado significa que estd compuesto de una amplia gama de tamaiios.
Un suelo mal graduado significa que predomina solo algunos tamaiios es decir un suelo
uniforme.

Parametros que definen si estd bien o mal graduado el suelo:

Ce Cu Bien graduado

Arenas 1< Cc<3 Cu 26 Siy sblo si se cumplen las dos condiciones.
Gravas 1<Cc<3 Cu248iy solo si se cumplen las dos condiciones.
Cc —Coeficiente de curvatura.

Cu —Coeficiente de uniformidad.

Ce= Dy’ e =

Db(FDICI Dll'l
Dio. Do, Deo Son didmetros de la particula para 10, 30, 60 de material que pasa
respectivamente.

V.1 V.2
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Capitulo 6: Plasticidad

6.1 Generalidades y definiciones

La plasticidad es la propiedad que tiene un material por la cual es capaz de soportar
deformaciones rapidas, sin rebote elastico, sin variacion volumétrica apreciable y sin
desmoronarse ni agrietarse.

Experimentos realizados por Atterberg, Terzaghi y Goldschmidt han revelado que la
plasticidad de los suelos se debe a la carga eléctrica de las particulas laminares, que
generan campos que actiian como condensadores e influyen en las moléculas bipolares
del agua. La importancia de la plasticidad radica en que tiene una relacién directa con
las propiedades fisico-quimicas de las arcillas y se utiliza con fines de clasificacion e
identificacion de suelos. Las arcillas presentan una plasticidad maxima y las arenas
tienen una plasticidad nula.

Propiedad circunstancial, depende de su contenido de agua.

Suelo Suelo de
*—  Syelo Natural ——»
Seco una
Suspension
Contenido

natural de agua

6.2 Estados de consistencia
Atterberg propuso que en los suelos se tienen 5 estados de consistencia:

1. Estado liquido.
El suelo tiene propiedades de apariencia de una suspension incapaz de resistir
esfuerzos cortantes.

2. Estado semiliquido.
El suelo tiene apariencia de un fluido viscoso no presentando agua libre entre
particulas.

3. Estado plastico.
Es suelo se comporta de acuerdo a la definicion dada.

4. Estado semisdlido.
El suelo tiene una apariencia de sélido, pero aun disminuye su volumen al
someterse a secado.

5. Estado sélido.
El volumen del suelo no varia con el secado.
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Figura V1.1 Estados de consistencia de un suelo

6.3 Limites de consistencia

Para medir la plasticidad de las arcillas se han desarrollado varios criterios. de los cuales
uno solo, el debido a Atterberg, se mencionara en lo que sigue. Atterberg hizo ver que,
en primer lugar, la plasticidad no era una propiedad permanente de las arcillas, sino
circunstancial y dependiente de su contenido de agua. Una arcilla muy seca puede tener
la consistencia de un ladrillo, con plasticidad nula, y esa misma, con gran contenido de
agua, puede presentar las propiedades de un lodo semiliquido o, inclusive, las de una
suspension liquida. Entre ambos extremos, existe un intervalo del contenido de agua en
que la arcilla se comporta plasticamente. En segundo lugar, Atterberg hizo ver que la
plasticidad de un suelo exige, para ser expresada en forma conveniente la utilizacién de
dos parametros en lugar de uno solo, como hasta su época se habia creido; ademas
sefialé esos parametros y un modo tentativo, hoy perfeccionado, de valuarlos.

Limite liquido

Frontera entre el estado plastico y el estado semiliquido y representa el contenido de

agua en el cual el suelo tiene una consistencia con una resistencia al esfuerzo cortante
2

de 25 gr/em”.

Limite plastico

Frontera entre el estado plastico y el estado semiliquido y representa el contenido de
agua en el cual el material deja de comportarse plasticamente.

La diferencia entre limite liquido y limite plastico se conoce como Indice plstico,
parametro requerido para la clasificacion de los suelos.
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Indice plastico
La diferencia entre limite liquido y limite plastico se conoce como indice plastico,
parametro requerido para la clasificacion de los suelos. Entre mayor sea el rango de

limite plastico mas arcilloso es el suelo

Limite de contraccion

Frontera entre el estado sélido y semisélido y representa el contenido de agua a partir
del cual no experimenta cambio de volumen el suelo.
Ademas de limite liquido. limite plastico, conocidos como limites de plasticidad y el
limite de contraccion Atterberg definié otros limites de poca utilizacion en la ingenieria
como son: Limite de adhesion y el limite de cohesion.

1. Limite de adhesion, definido como el contenido de agua con el que la arcilla
pierde sus propiedades de adherencia con una hoja metalica, por ejemplo, una
espatula, Es de importancia en la agricultura.

2. Limite de cohesion, definido como el contenido de agua con el que los grumos
de arcilla ya no se adhieren entre si.

A Estado
Plastico

Arcilla Arena

Estado
Plastico

- [
L = L

w (%) w (%)

Figura V1.2 representacion cualitativa de la amplitud de indice plastico de una arcilla y un limo.

LC (%) = Limite de contraccion.

LP (%) = Limite plastico. Limites de
LL (%) = Limite liquido plasticidad
Ip (%) = Indice plastico

Ip (%)= LL(%) — LP(%)

Determinacion en laboratorio del limite liquido

Esta prueba propuesta originalmente por Atterberg fue estandarizada por Arthur
Casagrande y actualmente el instrumento que se utiliza lleva su nombre,

La copa de Casagrande que se utiliza en esta prueba, para garantizar la repetitividad del
resultado, debe cumplir con las siguientes especificaciones: el material de la copa debe
ser de bronce o latén con un espesor de dos milimetros y un peso de 200gr +/- 20, de
seccion esférica de 54mm de radio. La copa se une a una base de hule duro o de
material de micarta que garantice cierto rebote elastico. (Norma ASTM)

58



Sobre la copa se coloca el suelo y se procede a ranurarlo de forma trapecial (2mm en el
lado menor, 1 Imm en el lado mayor y una altura de 8mm).

Al accionar la copa esta va a subir y bajar a razoén de 2 golpes por segundo con una
distancia de recorrido de lcm. El limite liquido corresponde a 25 golpes para cerrar una

ranura de 12.7mm.

Figura V1.3 Copa de Casagrande

[

M 1

i

Figura V1.3.1 Esquema de la Copa de Casagrande(Braja M. Das, 2006)




Consideraciones de la prueba

e El material que se utiliza en esta prueba debe pasar la malla no. 40 y
previamente debe estar humedecido con una consistencia de estado plastico.

e El limite liquido se obtiene determinando tres o cuatro puntos en el cual el
material se cierra 1.27cm.

* Recomendable en la prueba hacer 3 6 4 determinaciones.
(No. De golpes VSw(%)).

e 38 golpes maximo, 6 golpes minimo, determinaciones necesarias (35, 30,
25(exacto), 20, 15).

Mineral Limite liquido Limite plastico Limite de
contraccion

Montmorilonita 100-900 50-100 8.5-15
Nontronita 37-72 19-27

llita 60-120 35-60 15-17
Caolinita 30-110 25-40 25-29
Haolisita hidratada 50-70 47-60

Haolisita deshidratada 35-55 30-45

Atapulguita 160-230 100-120

Clorita 44-47 36-40

Alofano 200-250 130-140

Tabla VL1 Valores limite propuestos por Atterberg para minerales de
arcilla. Después de Mitchell en (1976)

Determinacion en laboratorio del limite plastico

Este limite se determina usando material que pase la malla no. 40 y humedecido 24hrs
antes de la prueba.

Durante la prueba primeramente el material se deja secar hasta que pueda manipularse
sin que se adhiera a los dedos o a una superficie de vidrio. Una vez lograda la
consistencia anterior se toman aproximadamente 5gr para formar una pequefia esfera la
cual posteriormente se rola (formar rollitos) sobre una superficie seca hasta formar
pequeiios cilindros. Se contintia el rolado mediante una presion ligera aplicada con la
palma de la mano o con una placa de vidrio hasta obtener un diametro de 3mm. El suelo
estara en limite plastico si al momento de llegar a los 3mm el suelo comienza a
agrietarse.
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Determinacion del limite de contraccion

Foto VL1 Rollos de suelo.

Este limite se determina usando material con una consistencia en el limite liquido. El
material se coloca en una caja petri y se somete a un secado gradual para que no se
agriete. El calculo se realiza determinando en laboratorio el peso inicial, el peso seco, el

volumen inicial y su volumen final.

Formula para determinar el limite de contraccion

Terzaghi sugirié un método simple de determinacién que esencialmente, consisten en
medir el peso y le volumen de una muestra de suelo totalmente seca: en tal momento,
puede decirse que el limite de contraccion seria la humedad de la muestra seca si tuviese

sus vacios llenos de agua.

Volumenes

-

Vm —

Ws
Ssy,
—l

Aire

Solidos

W m

iy
W

i i

Pesos

= Wx

Fig. V1.3.2Esquema que ilustra la obtencion del limite de
contraccion segun Terzaghi. (1. Badillo y R. Rodriguez. 1979)

a) Procedimiento Terzaghi
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El inconveniente de éste método propuesto por Terzaghi es que se requiere calcular el
peso especifico relativo de sélidos (Ss).

b) Procedimiento propuesto por la Administracién de Caminos Piblicos (PRA
Public Road Administration).

La administracion de caminos publicos mediante la figura V1.4 y considerando que el
suelo pasa de una condicion 1 a condicion 2 teniendo la misma pérdida en peso que en
volumen, establece que se podria calcular el limite de contraccion de la siguiente forma:

V,=V;

v

¥, = W_u Ww = }:,Vw
Fw
Ww = (V, - V:)]/“
w(%) :—;EXIOO
Vi
W —-Ws—(V, -V,
LC(“/()]= | ( 1 ..);Vu >I<]00 — b.VI.1
Ws
Vi
W;Condicion W
inicial 1 con Condicion 2
humedad Volumen
cercana al Constante
limite liquido pero tiene
®(%)
Volumen de
la muestra

V,

h

2

Ww ] Ww=(V, =V, )yw |

Ws W, W, Peso de la

Ws
Condicion
seca = 0%

Figura IV.4Procedimiento de la Administracion de Caminos

Publicos




Limite de contraccion lineal

El limite de contraccion lineal es la deformacion unitaria que presenta una barra de
suelo de 10cm de longitud elaborada con una consistencia inicial de Limite Liquido y
secada gradualmente hasta su condicion mas seca. A diferencia del limite Liquido,
limite plastico y limite de contraccion su valor no presenta un contenido de agua.

CL=¢£(%)= Al | VLI
L,
Donde:
(L = Contraccion lineal (%)
L, = Longitud inicial de la barra de suelo antes de ser sometida a un proceso de
secado
AL = Reduccion de la longitud de la barra
6.4Curva de fluidez

Con los resultados de humedad y nimero de golpes se traza la curva de fluidez y se
determina exactamente el limite liquido, o sea, la humedad correspondiente a los 25
golpes.

El limite liquido puede ser obtenido analiticamente usando la ecuacién de la grafica
(Bowles, Joseph E., 1978):

|m=ﬁ,logN+C|_ V1.2

Donde:

o = LL = Limite liquido. esto es la humedad para N = 25 golpes (%).

F,, = Indice de fluidez definido como la pendiente de la curva (es negativo)

C = Constante que representa ¢l contenido de agua correspondiente a 1 golpe (%).
N = Namero de golpes.

Para el caso de 25 golpes
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Para un golpe C=6" 6
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Figura IV.5 Curva de Fluidez(UAQ, 2009)

Con base a la figura IV.5 observamos que Fw=-7, N=25y C' = 67.6 por lo tanto
sustituyendo en la formula de limite liquido:

6.5Propiedades indice

6.5.1 Propiedad indice

Definicion: Es una propiedad cualitativa facil de medir en suelos y rocas tanto en campo
como en laboratorio mediante la cual se puede inferir un comportamiento mas complejo
de un suelo (Sowers, 1979).

Las propiedades indice son el primer acercamiento hacia los suelos y deben servir como
una orientacion para profundizar el estudio a través de ensayes mas elaborados: es decir,
su uso debe limitarse a la etapa preeliminar y a un estimado del disefio. Aunque existen
muchas propiedades simples que pueden ser encasilladas como propiedades indice de
suelos y rocas, pocas han sido acotadas con ese término.

En los ultimos afios se han encontrado nuevas correlaciones del comportamiento del
suelo con las propiedades indice, sobre todo en el area de los suelos no saturados
poniendo especial énfasis en aquellas relacionadas con la problematica de los suelos
colapsables y expansivos.



a) Correlaciones con propiedades mecénicas:

Propiedades Indice
primarias

Correlacién empirica con
propiedad mecanica.

Grado de saturacion

Potencial de expansion,
Conductividad hidriulica.

Peso especifico seco

Potencial de expansion,
presion de expansion y
potencial de colapso.

Particulas menores a 2
micras

Actividad-potencial
expansivo

Contraccion lineal

Potencial de expansion

Contenido volumétrico
de agua

Conductividad hidraulica.

Limite liquido

Potencial de expansion y
presion de expansion

Peso especifico relativo
de solidos

Potencial de expansion.

Compacidad
(Definicion segun
Orozco S.)

Potencial de expansion y
compresibilidad.

Resistencia a la
penetracion estandar

Potencial de expansion

Deo. Ip y % de
particulas< 200

Relacionadas con la curva
caracteristica

b) Correlaciones indicativas del comportamiento:

Propiedades Indice | Correlacion empirica con el
indicativas del comportamiento.
comportamiento
Compacidad Indicador del
( Definicion segtin comportamiento de colapso
Orozco S.) 0 expansion

Peso especifico seco,
limite liquido v peso
especifico relativo de
solidos

Indicador del
comportamiento de colapso.

Relacion de vacios

Indicador de colapso

Tabla 6.5.1 Propiedades indice principalmente usadas en suelos arcillosos no
saturados.

6.5.2 PROPIEDADES INDICE RELACIONADAS CON EL COLAPSO
Un suelo es susceptible de colapso al saturarse si se cumplen las siguientes condiciones:

a) Grado de saturacion menor de 60% y,
b) Sise cumple la siguiente relacion:

So=%y_0.1
l1+e,
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Donde:
ep = Relacion de vacios * in situ”
e1)= Relacion de vacios en el limite liquido.

El mismo criterio anterior, pero utilizando el peso especifico seco del suelo es:
LAy
(YII- ]d

Donde:
(Yo)a = Peso especifico seco en estado natural

(711)a = Peso especifico seco en el limite liquido

El Departamento de Reclamaciones de los Estados Unidos utiliza el limite liquido y
peso volumétrico para indicar si el suelo es susceptible a colapso o expansion. El
método se simplifica mediante el uso del figura 6.5.2.1
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Figura 6.5.2.1 Identificacion de suelos expansivos o colapsables segtn el
Departamento de Reclamaciones.

6.5.3 CORRELACIONES ENTRE PROPIEDADES INDICE Y SUELOS
EXPANSIVOS

Vijayvergiva y Ghazzaly en 1973 a partir de un estudio de 273 muestras de suelo
inalterado presentaron correlaciones para predecir el porcentaje y la presion de
expansion basados en el limite liquido, peso especifico seco y el contenido de agua.

a) Porcentaje de expansion.

LogS = l—' (0.4LL-w+5.5)

2

LogS = = (y, +0.65LL—130.5)

19.5



Donde:
S = Porcentaje de expansion.
LL = Limite liquido en porcentaje.
W = Contenido de agua en porcentaje.
%= Peso especifico seco en Ibs/ft’.

En la figura 6.5.3.1 y 6.5.3.2 se presentan estas correlaciones en forma de grafica.

b) Presion de expansion.

LogP = ll" (0.4LL-w-0.4)

LogPe %[y‘, +0.65LL—139.5)

P = Presion de expansion en ton/ft’.

En la figura 6.5.3.1 y 6.5.3.2 se observan estas correlaciones en forma de gréfica.
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Figura 6.5.3.1 Correlacion entre el porcentaje de expansion. limite liquido y

contenido de agua
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Figura 6.5.3.2 Correlacion entre el porcentaje de expansion, limite liquido y
peso volumétrico seco.
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Figura 6.5.3.4 Correlacion entre la presion de expansion, limite liquido y
peso volumétrico seco

Vijayvergiya y Ghazzaly, ademas de las correlaciones anteriores, sugirieron una relacion entre el
contenido de agua y limite liquido y las caracteristicas expansivas de las arcillas. Esta correlacion se
presenta en forma de grafico en la figura 6, en la cual se introduce con el limite liquido y el indice de
expansion que se define de la siguiente manera:

Limite de expansion

02—

ol

]

o.C .._
6 a0 50 60 70 80

Limite Liquido

Figura 6.5.3.5 Correlacion para determinar las caracteristicas expansivas de una arcilla
desarrollada por Vijayvergiya y Ghazzaly , 1973.

Otra forma de identificar a los suelos expansivos es mediante la actividad y el
porcentaje de particulas menores a 0.002 mm. Este método fue propuesto por Seed,
Woodward y Lundgren (1962). Esta correlacién se obtuvo a partir de ensayes realizados
en suelos remoldeados de 23 mezclas de bentonita, ilita, caolinita y arena fina con un



grado de compactacion del 100% y la una humedad 6ptima obtenida en la prueba de
compactacion AASHO estandar. La actividad es funcion de las particulas menores a
0.002 mm y del indice plastico, es decir:

I,

Actividad= ————
% de particulas menoresa 0.002 mm-10

Con la actividad y el porcentaje de particulas menores a 0.002 mm se ingresa a la figura 7 y se obtiene el
potencial de expansion del suelo en estudio.

Los mismo autores Seed, Woodward y Lundgren (1962) establecen la siguiente relacion simplificada:

S=60K(7,)"
En la cual:
S = Potencial de expansion.
K =3.6X10", es una constante.
Vilida para porcentaje de arcillas comprendidos entre 8 y 65%

M

3 \
4 -Potencial de uoansnla * 1 5%
2 |

I
MUY ALTA
\ TA =
"‘h.\.“-“"
"‘-..______.
0 in Seed d y Longgren

0O 10 20 30 40 50 60 70 80 %0 100

Porciento de particulas sdlidos menores de 0.002mm

CARTA DE CLASIFICACION PARA EL POTENCIAL DE
EXPANSION SEGUN SEED, WOODWARD Y LONDGREN

Figura 6.5.3.6Potencial de expansion segin Seed, Woodward y
Londgren.

Altmeyersugirié en 1955,a manera de guia para la determinacion de potencial de
expansion varios valores de limite de contraccion lineal, como se muestran en la tabla
6.5.3.1. Estas relaciones fueron obtenidas con base a pruebas en muestras remoldeadas
compactadas al 100% y a la humedad optima. Saturadas bajo una sobrecarga de 6.9 kPa.

otencial de expansion = 25 %

T

Potenciol de expansion = 5%

ACTIVIDAD

Limite de Contraccion Grado de Expansion
contraccién lineal como expansion. probable
como porcentaje porcentaje (%)
<10 =8 Critico >1.5
10-12 5-8 Marginal 0.5-1.5
=12 0-5 No critico <0.5

Tabla 6.5.3.1 Tabla para determinar el grado de expansion de Altmeyer

TnEr

Chen en su libro “FoundationonSoilExpansive, 1975 presenta la siguiente relacion obtenida de su

practica profesional en cimentaciones sobre suelos expansivos, a partir de 321 pruebas realizadas sobre
suelos inalterados.



S = Be Alty)
en la cual:
A=0.0838
B =10.2558
S = Potencial de expansion

El mismo Chen en su libro presenta la tabla 6.5.3.2 para estimar el probable cambio de volumen para
suelos expansivos.

Datos de laboratorioy | Expansiéon | Presién | Grado
campo Probable, de de
% | Limite | SPT | Porciento [ expan- | expan-
que | liquido total de sién sién
pasa (%) cambio de g
malla volumen Kg/em
200
>35 >60 >30 >10 >0.8 Muy
alto
60-95 | 40-60 20-30 3-10 1.5-9.8 Alto
30-60 | 30-40 10-20 1-5 1.5-2.5 | Medio
<30 <30 <30 <l 0.5 Bajo

Nota: SPT= Resistencia a la penetracion estandar.

Tabla 6.5.3.2 Estimacion de cambio de volumen segiun Chen, 1975.

Otro criterio para clasificacion de suelos expansivos es el de U.S.B.R. desarrollado por
Holtz y Gibbs en 1956. El método se muestra en la tabla VL.5 y figura VI.13.
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Figura 6.5.3.7 Criterio del USBR desarrollado por Holtz y Gibbs, 1956

DATOS DE PRUEBA | Expansién | Grado
INDICE probable, | de
Contenid | Indice | Limite | por ciento | expan-
o coloidal | plastico de total de sion

%< de contra- | cambio de
0.001 mm ccibn | volumen
>28 >35 <11 >30 Muy

alto
20-13 25-41 7-12 20-30 Alto
13-23 15-28 10-16 10-30 Medio
<15 <10 >15 <10 Bajo

Tabla 6.5.3.3 Datos probables para hacer estimaciones del probable cambio de volumen
para suelos expansivos para una carga vertical de 1 Ib/plg”., Holtz y Gibbs, 1956



Raman (1967), basado en el indice de plasticidad y el indice de contraccién obtuvo la
tabla 6.5.3.4

Indice de Indice de | Grado de
plasticidad, IP | contraccion, | expansion.
en por ciento | 1C, en por

ciento
>32 >40 Muy alto
23-32 30-40 Alto
12-23 15-30 Medio
<]2 <15 Bajo

Tabla 6.5.3.4 Grado de expansion en funcion del Ip v 1C, Raman 1967.

Donde el indice de contraccion es:

IC=LL-LC
LL = Limite liquido en porcentaje
LC = limite de contraccion en porcentaje.

UniformBuldingCode (1968) con base en la prueba del odometro en un espécimen
compactado con grado de saturacién cercano a 50% y una sobrecarga de 6.9 kPa

elaboro la tabla 6.5.3.5.

Indice de expansién, IE | Grado de expansién
>130 Muy alto
91-130 Alto
51-90 Medio
21-50 Bajo
0-20 Muy bajo

Tabla 6.5.3.5 Grado de expansion en funcion del indice de expansion,
UniformBuildingCode, 1968

Donde:
IE = 100 X porcentaje de expansion X la fraccion que pasa la malla no. 4.

IE = indice de expansion

Snethen 1984 usando la propiedad de succién natural, el indice plastico y el limite
liquido elaboro la tabla 6.5.3.6.

Limite | Indice | Succién | Potencial | Grado de
liquido | plastico | natural |expansion | expansién
(%) (%) (tsf) (%)

~60 35 4 1.5 Alto
30-60 | 25-35 15-4 | 03-15 | Medio
<30 <25 <15 0.5 Bajo

Tabla 6.5.3.6 Potencial y grado de expansion, Snethen 1984.

Nayak y Christensen (1974) encontraron una correlacion en funcion de la humedad y el
porcentaje de arcilla.

PE =(0.002291P)(1.45C)/ w, + 6.38
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Donde:
PE = Potencial de expansion en %
C = Porcentaje de arcilla.
a,= Contenido natural de agua del suelo.

Weston (1980) Obtuvo la siguiente ecuacién empirica la cual toma en cuenta la

sobrecarga.

PE =0.00411(LL, )" ¢~ w;**
Donde:

PE = Potencial de expansién, %

q = Sobrecarga.

w,= Contenido natural de agua del suelo.

Otra de las propiedades indice muy poco estudiadas y relacionadas con la estabilidad
volumétrica es el termino nombrado compacidad, término que el Ing. Raul Vicente
Orozco Santoyo presentd en el VIII Reunion Nacional de Mecanica de suelos de
Guanajuato de 1976. El mencion6 que el cambio volumétrico que experimenta un suelo
fino parcialmente saturado al pasar de una condicion gravimétrica “inicial” a otra
“final”, debido a la migracion de agua entre las particulas sélidas del suelo, se puede

expresar en la siguiente forma:
av_C _,_G-=C,
W € C,
Donde:

AV = Cambio volumétrico unitario.

C; = Compacidad inicial
C'r= Compacidad final.

El autor define la siguiente relacion de compacidad.

— Vl :—y"‘
Vf S\yu
C=l-n=Z
e
|
C= =
1+8§,
G

En las cuales:
C = Compacidad
Vs = Volumen de sélidos
V= Volumen total de la muestra
% = Peso especifico seco
S; = Peso especifico relativo de solidos
¥= Peso especifico del agua (4°C)
n = Porosidad
e = Relacion de Vacios.
@= Humedad
G, = Grado deSaturacion.
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Cabe aclarar, que el término de compacidad utilizado es muy diferente al grado de
compacidad expuesto por Terzaghi: es decir. no es un indicativo del grado de acomodo
del material en estudio.

Para saber si el suelo es susceptible a expansion o compresion debe considerarse un
estado inicial que corresponde a condiciones naturales del suelo y también debe
considerarse un estado final que corresponde a las condiciones finales. Un caso practico
de condiciones finales es considerar el 100% de grado de saturacién y la humedad
correspondiente en el limite liquido.

6.54 CORRELACION ENTRE LA CURVA CARACTERISTICA Y
PROPIEDADES INDICE

La mayoria de las relaciones constitutivas de los suelos no saturados estdn relacionadas
con la curva caracteristica del suelo, la cual se define como la relacion expresada en
forma de curva entre el contenido volumétrico de agua o grado de saturacién y la
succion. Su principal aplicacion de la curva caracteristica esta en el célculo de la
conductividad hidraulica, en problemas de resistencia al esfuerzo constante y en
problemas relacionados con el cambio de volumen, la importancia de ello ha hecho que
muchos autores presenten ecuaciones para determinarla.

Referencia Ecuacion
Fredlund and
Xing (1994)
8, = C(h)x %

g —
=
(|
L1}
2
-

+
P
CRIR-
—

o
|
| N—

Van Genuchten 8, -8
8. =6 - —
(1980) e T
[. (%) }
a,
McKee and 8. -8,
Bumb (1987) | €. =6+
1+exp(l)- *
Van Genuchten 6 -8,
and Mualem 6, =6, + ) ek
(1980) [h] U,
1+ =
a
Van Genuchten 6, -6,
and Burdine 0,.=6+ - 2
(1980) [h]”
14| —
a
Gardner (1958) , +_9‘ -6,
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Brooks and - by
Corey (1964) 0. =0 +[95 _gr{.;_]

Williamsetal. | 1,0 = A4+ Blnh

(1983)
Farrel and h=(u —u ) exola(@ —86
Lamn(lg?Z) ( a w Jb p[ ( 5 W )]
Assouline et al. P 1 aT]
(1998) 6, =6, +(8,-6,) 1-ex _.;[;_W_J

iL

Tabla 6.5.4.1 Ecuaciones usadas para modelar la curva caracteristica.
(Zapata, N. Houston, S. Houston y Walsh)

Nota: en la tabla 12 a, b, ¢, by, ap, by, A, B, 1, ¢y & son constantes de los modelos; 6,
es el contenido volumétrico de agua; 4 es la succién en kPa: 6 es el contenido
volumétrico de agua residual; A, es la succion correspondiente al contenido de agua
residual; (u, —u,)» es el valor de entrada de aire en kPa; wes la carga por capilaridad;
¥, es la carga de capilaridad correspondiente al menor contenido de agua en la cual la
conductividad hidraulica es despreciable: 6 Contenido volumétrico de agua
correspondiente a la carga de capilaridad ;.

Precisamente a partir de la expresion de Fredlund y Xing (1994) Claudia E. Zapata,
William N. Houston, Sandra L. Houston y Kenneth D. Walsh obtuvieron correlaciones
entre los parametros a, b, ¢, y h,, del modelo con propiedades indice como es el Dgy para
suelos con Ip = 0, y con el indice de plasticidad y el porcentaje de finos para suelos con
Ip=0.

Para suelos con Ip>0
a=0.00364(wip)’ ™ +4(wip)+11

- -2.313(wip)"" +5
.

¢=0.0514wip)"*” +0.5

hr = 30.44¢"186(wip)
a

Donde:
wip = % que pasa la malla no. 200 x Ip

Ip = indice de plasticidad

En casos donde el contenido volumétrico de agua saturado, .. se desconozca, se puede
usar la siguiente correlacion:

8., =0.0143(wip)’” +0.36
También puede estimarse el peso especifico relativo de solidos mediante la siguiente
expresion.

Ss = 0.041(wlp)"™ +2.65

Para suelos con Ip = 0.

76




Las correlaciones con los pardmetros de Fredlund and Xing son:

a=0.8627(D,, )™
b=75

¢=0.1772In(D, )+ 0.7734
h 1

r

a Dg+9.7e"

Donde:

Dgg= Diametro correspondiente al 60% que pasa en peso 0 masa (mm)

b = Valor promedio del parametro b.

No se encontré una correlacion entre el parametro “6” y Dgp. Como quiera que sea, un
valor constante de b se sugiere sea usado. Cuando 6, se desconozca se recomienda usar
el siguiente valor para suelos con Ip = ().

&ar =0.36

Se presenta un ejemplo de aplicacion de la expresion de Fredlund y Xing (1994) usando
las correlaciones con propiedades indice para suelos con Ip>0.

6.6 Determinacion del limite liquido mediante el cono inglés

Aunque la utilizacion de conos penetrantes para determinar el limite liquido no es una
técnica nueva (los Suecos la utilizaron en el siglo pasado) su difusion y utilizacion en
América ha sido muy lenta. Aqui en México el Instituto de Ingenieria de la UNAM ha
impulsado y difundido la aplicacién del cono Sueco.

El limite liquido obtenido a través de conos penetrantes esta en funcion de la resistencia
al esfuerzo cortante del suelo, y a diferencia de la copa de Casagrande es una prueba
estitica. Existen diversos tipos de conos los cuales se diferencian uno de otro por el
angulo del apice del cono; para el caso del cono Ingles este angulo es de 30° y en el
caso del cono sueco el dngulo es de 60°.

Tanto la copa de Casagrande como el cono Ingles son aparatos muy parecidos y faciles
de usar: sin embargo, se ha observado una menor dispersion en los resultados obtenidos
por medio del cono Ingles, debido en gran medida porque el error inducido por el
operador es menor y porque es mas factible conservar el equipo en optimas condiciones
de operacion. Desgraciadamente, hoy en nuestros dias. se puede encontrar copas de
Casagrande en gran nimero de laboratorios que no cumplen con las especificaciones
establecidas en la norma ASTM D4318-93 debido a defectos de fabricacion y desgaste
del equipo.

6.6.1Caracteristicas del cono Inglés.

El aparato estd compuesto por un cono de acero inoxidable de 35 mm de longitud con
un angulo de 30 +/- 1° y un peso incluyendo el vastago de 80 +/- 0.1 gr. El cono junto
con el véastago estan montados sobre un soporte que permite bajarlo a la posicion de
prueba y sujetarlo mientras esta se ejecuta. El cono puede ser liberado manualmente o
automaticamente: para hacerlo manualmente se mantiene oprimido el botén manual de
liberacion durante el tiempo requerido de prueba y en caso de hacerlo automéaticamente
simplemente se oprime un boton “Star” y este libera y sujeta el cono después de
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consumirse el tiempo requerido de prueba (normalmente 5 seg). Cuenta ademas con un
indicador de operacién manual que mide la penetracion del cono con una precision de
0.0Imm. En la figura 6.5.1.4 se muestra un esquema del aparato.

Barra del indicaddm.,_
.

Tornillo no. 2
\"\~
e
J"J
Perilla controlador(éel

indicador
Boton manual B Abrazadera
de liberacion
- — Compartimiento
Tornillo sujetador del
cono
Nivel de
burbuja~ ™~

Figura 6.6.1 Vista general del aparato.
6.6.2 Preparacion de la muestra

El procedimiento para la preparacion de la muestra es el mismo tanto para la copa de
Casagrande como para el cono Ingles segiin la norma BS-1377. La norma pone especial
énfasis en que por ninglin motivo debe secarse la muestra.

Se recomienda en suelos finos con un contenido minimo de particulas mayores a 425
um (malla no. 40) sean estas retiradas manualmente y se empiece a trabajar con la
humedad natural. En suelos con un mayor contenido de particulas mayores a la malla de
425 um se recomienda pasar el suelo por lavado a través de la malla correspondiente y
se retiene el producto del lavado en un recipiente suficientemente grande para
posteriormente por decantacion retirar el agua y por ltimo se permite el secado al aire
hasta lograr una consistencia viscosa.
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La pasta debe tener un tiempo de reposo de 24 hrs en un recipiente hermético. La
homogenizacion se recomienda hacerla sobre una placa de vidrio de 10 mm de espesor
y 500 mm” de drea, esta deberd llevarse a cabo por un periodo no menor de 10 minutos
inmediatamente antes de ser ensayada. Hay suelos en que el tiempo de homogenizacion
requerido llegue a ser de hasta de 40 minutos.

6.6.3 Realizacion de la prueba.

El procedimiento completo de la prueba, se describe en la norma BS-1377. Basicamente
la prueba consiste en medir la penetracién del cono durante un tiempo de 5 segundos,
esta operacion se repite por lo menos cuatro veces en un rango de penetracion de 15 a
25 mm. Para cada penetracion se obtiene un testigo de humedad de 10 gr.

a) Colocacion e inicio de la prueba b) Penetracion del cono ¢) Medicion de la penetracion
Figura 6.6.2Etapas de la prueba.
4.- Interpretacion de resultados.

Se traza una gréfica con la penetracion del cono en las abscisas y el contenido de agua
en las ordenadas, ambas en escala natural (figura 6.6.3).

El limite liquido del suelo sera la humedad correspondiente a una penetracion de 20mm.
No se debe olvidar que este limite liquido difiere del obtenido con la copa de
Casagrande por lo que debera ser corregido usando la curva de calibracion del aparato.
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Suelo ensayado del fraccionamiento los olivos
en la cd. de Querétaro.

Contenido de agua (%)

; = 00,823x + 51,07
Penetracién (mm) : H':l;‘.‘;ga

Figura 6.6.3 Determinacion del limite liquido usando el cono inglés.
5.- Calibracion del cono.

Como se ha mencionado, el valor del limite liquido obtenido con la copa de Casagrande
difiere del obtenido con el cono inglés. Estas diferencias son atribuibles principalmente
a que uno es un método dinamico y el otro es estatico. La norma no menciona en ningtin
momento que exista diferencias; sin embargo, esto ha sido comprobado con algunos
ensayes realizados por la Universidad Autonoma de Querétaro y por los resultados
reportados en otras publicaciones como la del Instituto de Ingenieria de la UNAM.

A nuestro juicio el limite liquido obtenido con la copa de Casagrande es el que debe
utilizarse, una vez que la carta de plasticidad y algunas otras correlaciones estan hechas
con este procedimiento.

Es bien conocido que existe una correlacion entre limite liquido obtenido con la copa de
Casagrande y el obtenido con el cono. Para encontrar cual es la relacion entre ambos
valores se recomienda ensayar suelos de diferente limite liquido con los dos
procedimientos. La muestra debe ser lo suficientemente grande para llevar a cabo
ambos ensayes, ya que muchas veces el suelo no es tan homogéneo como se piensa: es
decir. debera elaborarse la curva de fluidez con la copa e inmediatamente debera
realizarse el ensaye con el cono inglés. Es recomendable verificar minuciosamente la
caracteristicas de la copa de Casagrande y su ranurador a fin de asegurarse que se
encuentra dentro de la normas ASTM D 4318. Por facilidad y evitar algunos errores de
operacion es preferible usar una copa mecanizada.

En la figura 6.6.4 se muestra el limite liquido obtenido mediante la realizacion de la
curva de fluidez (de 4 a 5 puntos) con ambos procedimientos. A un lado de cada
determinacion se da el factor R* obtenido de los puntos de la curva de fluidez, en
general podemos decir que el ajuste es muy bueno tanto en el procedimiento del Cono
inglés como en el de la copa de Casagrande.



En el caso de no usar ninguna correlacion entre el cono y copa, se observa que en suelos
con limite liquido grande por ejemplo el obtenido para el suelo de Chalco, presenta un
error relativo de 5.72 a 10%; lo cual esté fuera del rango de aceptacion. Sin embargo de
usar los resultados sin correlacion para los suelos con limite liquido menor a 100% el
error que se tendria por este concepto seria del orden de 4% presentindose el mejor
ajuste en el suelo de San Francisco del Rincon. Un error menor de 5% estéa dentro de la
dispersion aceptada.

300
_ Y
250 }q’” —]
P
200 -t -+ -
] SEas
£150 - Cams =
g
100 2y =1H118768x~-7,625973
Ha-=0 153
50 #=0,998133
0
0 50 100 150 200 250 300

LL (%) Penetrometro

Figura 6.6.4 Correlacion entre el método del cono inglés y la copa de Casagrande



Capitulo 7: Clasificacion de suelos

7.1 Generalidades

Clasificar un suelo significa asignarle o encasillarlo dentro de los grupos de suelos
previamente establecidos de los cuales comparte propiedades y caracteristicas similares.

7.2 Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS)

Los primeros sistemas de clasificacion de suelos se basaron en el tamafo de particula,
sin embargo con el avance de la mecanica de suelos se llego a la conclusion que el
tamafo de particula no necesariamente define el comportamiento de un suelo. Hay
propiedades més importantes como es el caso de la plasticidad y que actualmente se
incluye en los sistemas de clasificacion. Los dos principales métodos de clasificacion
son el SUCS (Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos). Y el AASHTO (American

Association of State Highway and Transportation Officials).

El SUCS nace en 1942 a propuesta de Arthur Casagrande con el nombre de Sistema de
Clasificacion de Aeropuertos cuya finalidad era controlar los materiales con los cuales
se construian las aeropistas. Este sistema se basa en dos caracteristicas de los suelos
como es su granulometria y plasticidad, el método ha sido perfeccionado a través de los
afios conservando las caracteristicas basicas de la propuesta original.

El procedimiento para clasificar un suelo es muy sencillo, ya anicamente debe seguirse
las condicionantes que establece el SUCS. De manera general el procedimiento es el
siguiente:

a) Primeramente deberd determinarse si las particulas que predominan en el suelo
son gruesas (arenas y gravas) o finos

b) En caso de que domine la fraccion gruesa debera verificarse si domina la arena o
la grava. En caso de que domine la grava se asigna como primera letra del
simbolo la “G" (Gravel) caso contrario se asigna la letra “S™ (Sand).

1) Posteriormente debera verificarse la cantidad de finos presente en
la masa de suelo.

2) Si los finos son menores a 5% se tiene un simbolo simple en cuyo
caso debera verificarse la graduacion del suelo: es decir si el suelo
es bien graduado (W) o mal graduado (P). Los simbolos
probables para las gravas son GW o GP y para las arenas SW o
SP.

3) Si los finos estan comprendidos entre 5 y 12 % se asigna un
simbolo doble, en cuyo caso ademas de verificarse la graduacion
de particulas, también debera verificarse la naturaleza de los
finos: es decir si es arcilla (C) o limo (M). Los simbolos
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probables para las gravas son: GW-GC, GW- GM, GP-GC y GP-
GM; para el caso de las arenas se tendrian SW-SC, SW-SM, SP-
SC y SP-SM.

4) Si la cantidad de finos es mayor al 12% se verifica Ginicamente la
naturaleza de los finos mediante la carta de plasticidad. los
simbolos probables son: GC o GM para las gravas y SC o SM
para las arenas.

¢) En caso que domine la fraccion fina debera verificarse si el suelo es inorgdnico u
orgdnico, en ambos casos los simbolos probables del suelo se obtienen
directamente de la carta de plasticidad. los cuales pueden resultar: CH, MH, OH,
CL. ML, OL, CL-ML. La connotacion H (High compresibility) indica que el
suelo es de alta compresibilidad (LL mayor a 50%) y L (Lowcompresibility)
denota que el suelo es de baja compresibilidad.

Gravas (G)

No.4 (4.76mm)
Arenas (S)

No0.200 (0.074mm)
Finos

Arcilla (C)
Limos (M)

En la tabla VII.1 se muestra el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos completo y
la descripcion de los suelos y en la figura VII.1 se presenta la carta de plasticidad.
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7.3 Carta de Plasticidad

CL = Arcilla de baja Compresibilidad.
CH= Arcilla de Alta Compresibilidad.
ML = Limo de Baja Compresibilidad.
MH = Limo de Alta Compresibilidad.
OH = Suelo Orgénico de Alta Compresibilidad.
OL = Suelo Orgdnico de Baja Compresibilidad.

Menos compresibles

<

Muy compresibles

-

T Arcillas *C”

A -

(L)

Ip(LL - LP)

CL

.
CL-ML /

/ (50.22)
oL
4

ML / i 50

>

(H)
l Limos *M"

CH

MH

(20.0)

A\ i

Figura VIL1 Carta de plasticidad
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Ejercicio 1:

No. de Malla | Abertura (mm) % Pasa % Retenido
No. 4 4.76 94 6%
No. 10 2 63 31%
No. 20 0.84 21 42%
No. 40 0.42 10 11%
No. 60 0.25 7 3%
No. 100 0.149 5 2%
No. 200 0.074 3 2%
Pasa 3%
Gravas = 6% Suelo grueso = 97%
Arenas = 91% Arena =91%
Finos = 3% F>5%
Dy =0.42 Cu =Dego/ Dig Cc =Dso*/Dyo
D3p=1.1 Cu=19/042 Ce=(1.1)*/(1.9 * 0.42)
Dgo=1.9 Cu=45 Cc=1.52
Arena = 1£Cec<3 Cuz6
No

Por lo tanto Suelo SP

100

Porcentaje que pasa

0,1

Tamaiio de particula en mm esc: log
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Ejercicio 2:

No. de Malla | Abertura (mm) % Pasa % Retenido
No. 4 4.76 98 2%
No. 10 2 86 12%
No. 20 0.84 50 36%
No. 40 0.42 28 22%
No. 60 0.25 18 10%
No. 100 0.149 14 4%
No. 200 0.074 10 4%
Pasa 10%
Gravas = 2% Suelo grueso = 90%
Arenas = 88% Arena = 88%
Finos = 10% S5SSF<12%
Dy =0.074 Cu = Dgy/ Dy Cc =Dy/Dyo
Do = 1.45 Cu=1.10/0.074  Cc=(0.45)*/(1.10 * 0.074)
Dgo = 1.10 Cu=14.86 Cc=2.48
Arena = 1€Ce<3 Cuz26
Si Si

No presenta plasticidad es un Limo
Por lo tanto Suelo SW — SM.

100
90 -
80
70 H—
60
50

30
20
10

Porcentaje que pasa
3

10 1 0,1 0,01

Tamaiio de particula en mm esc: log




7.4 Identificacion de suelos en campo

Ademas de la identificacion en laboratorio, el SUCS ofrece la ventaja de criterios para
la identificacion en el campo los cuales son simples y expeditos y se detallan a
continuacion:

Identificacion de suelos gruesos.

Esta identificacion se realiza de manera visual utilizando suelo seco, el cual es
extendido sobre una superficie plana donde pueda juzgarse su graduacioén, tamafio de
particula y composicion mineralogica. Para distinguir las gravas de las arenas pueden
usarse el tamafio de 2 cm, como equivalente.

Las particulas menores a la malla no. 200 son las particulas mas finas que pueden
distinguirse a simple vista. Para examinar una fraccion fina deberan ejecutarse pruebas
sobre la parte de suelo que pasa la malla no. 40.

Identificacion en campo de suelos finos.
Para identificar un suelo fino deberan realizarse las siguientes pruebas:

Dilatancia.

Tenacidad.

Resistencia en estado seco.
Color.

Olor.

Lh o b Y e

Dilatancia

Se utiliza una pastilla de suelo con un contenido de agua suficiente para que adquiera
una consistencia suave. La pastilla se golpea contra la mano, la velocidad con que
aparece el agua, en la superficie define la intensidad de la reaccion e indica el caracter
de los finos.

Cuando el agua aparece rapidamente la superficie adquiere una apariencia de higado
caracteristico de las arenas y los limos. Cuando no se nota ninguna reaccion la
superficie no presenta ningin cambio de tono caracteristico de las arcillas de alta y baja
compresibilidad.

Tenacidad
Se usa una macilla de consistencia suave como la que se usa en el limite plastico y se

rola hasta formar rollitos de 3mm. Se observa como aumenta la rigidez del rollito o
medida que el suelo se acerca al limite plastico.
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Los suelos situados més arriba respecto a la linea “A™ como son los CL y CH son
materiales muy tenaces y los suelos que caen bajo la linea “A™ como son los ML, MH,
OL y OH son poco tenaces.

Resistencia en Estado Seco

La resistencia en estado seco se obtiene elaborando una pequefia esfera de
aproximadamente 2cm, de diametro, la cual se deja secar gradualmente y
posteriormente se comprime entre los dedos. La resistencia que ofrezca el material a la
ruptura es indicativo de la plasticidad del mismo.

Materiales localizados arriba de la linea “A™ CH y CL ofrecen una alta resistencia en
estado seco. Materiales como los ML y MH ofrecen resistencia nula.

Color

Es un indicativo del tipo de suelo si se cuenta con estudios cercanos a la zona. Hay que
tener mucho cuidado en utilizar este pardmetro ya que en ocasiones arenas negras las
confunde con arcillas o limos color café las utilizan como rellenos.

Olor

Sirve para identificar a los suelos organicos como los son los OH y OL presentando un
olor a descomposicion.

Carta de Plasticidad v Propiedades Fisicas del Suelo

Linea B (+) Resistencia en estado seco

Ip (%)

(+) Tenaz

CL

v (+) Permeable

(+) Compresible

\
&l
v

.

>

LL (%)




Capitulo 8: Fenémeno capilar y proceso de contraccion

Cuando un liquido presenta una superficie al aire se genera una curvatura producto de la
diferencia de fuerzas que acttian dentro y fuera de la superficie del agua.

Una molécula de agua en el interior estd sujeta a fuerzas que acitian igual en todas
direcciones a diferencia de una en superficie que experimenta una fuerza desbalanceada
hacia el interior del agua.

Superficie aire-agua

Molécula de agua en
— superficie

w 4 x Molécula de agua en
b el interior

Para mantener el equilibrio una fuerza de tension es generada a lo largo de la superficie
contraida llamada tension superficial, medida en unidades de fuerza por unidad de
longitud. La tension superficial causa que la superficie agua-aire se comporte como una
membrana elastica. Este comportamiento es similar a un balén inflado el cual tiene una

mayor presion en su interior.

P+ AP = Tension superficial
(fuerzaflongltud) gr/cm

Membrana elastica
(menisco)

= presion

La superficie aire-agua: al estar sujeta a diferente presion en cada uno de sus lados
asume una curvatura concava para mantener su equilibrio.
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La diferencia de presion a través de la superficie curva puede relacionarse con la
TENSION SUPERFICIAL y el radio de curvatura de la superficie si se considera el
equilibrio de una seccion transversal del menisco.

R = Radio de curvatura del menisco.

Ts = Tension superficial.

B = Angulo de tension superficial respecto a la horizontal.
P = Presion.

AP = Diferencia de presion en gr/cm’

L = Longitud Total.

Equilibrio de fuerzas

—» Seccion en el plano — VIILI
— O enespacio con un R = cte.

— — Para el espacio— VIII.2

8.2 fmgulu de contacto

Cuando un liquido esta contenido en un recipiente y expuesto al aire las moléculas
superficiales estardn solicitadas por fuerzas de dos tipos: cohesion y adhesion. Las
primeras son debidas a la accion de las restantes moléculas de liquido: las segundas son
ejercidas por las moléculas de las paredes del recipiente.

1) Menisco Céncavo 2) Menisco Convexo

Fig. VIIL11) Fuerzas de adhesion 2) Fuerzas de cohesion (J.
Badillo v R. Rodriguez 1979)




El éngulo que se forma entre el menisco con la pared del recipiente se denomina angulo
de contacto.

e Sia<90°el menisco es concavo.
¢ Sia>90°el menisco es convexo.

a vale casi cero para vidrio limpio, himedo y agua destilada.
El mercurio y vidrio forman a = 140°.

8.3 Ascension capilar

El agua sube en el interior de un tubo como resultado de la tension superficial en el
menisco y la tendencia del agua al humedecer la superficie del tubo.

h = Altura de ascension capilar.
Tw= Ww/Vw

Ts

Ts = gricm

=

Fuerza debida a la tension superficial:

Ts2zrcosa = nr’hy,

2Tscosax=hry,

2Tscosa
d e o WMI3
| o h "

y
cos o =—
| R
I r=Rcosa
b= 2Tscos o . g 2Ts VIIL4
Rcosay, Ry,
Para aire — agua — vidrio:
Ts=0.074gr/cm ..
2(0.074) 3 0.148
g S R =lor/cm h=—— — VIILS
R(1) H= R

94




Si el menisco esta totalmente desarrollado. (a = 0)

a=0
—h Sia=0 R=t
h:%.ﬁ_-_;,:ﬁ —1 vie
A D
r=R D = Didmetro del tubo en cm.

Distribucion de esfuerzos en un tubo capilar

La distribucion de esfuerzos en el liquido bajo su nivel libre, esta representada por una
distribucion lineal segun la ley de la hidrostatica. La prolongacion de ésta recta hacia
arriba del nivel libre representa también la distribucion de esfuerzos en el liquido en la
columna de ascension capilar. Arriba del nivel libre del agua se tendra esfuerzos de
tension si se toma la presion atmosférica como origen.

G 2Tscosax = _2T5 e

" r R

S Méxima presion negativa
teniendo h (tension)

|

[

|

i

|
Tl

i

M| =
=
O L S—
ol b ey | | e
_— s =% W0t~ - ———  Fig. VIIL.2Distribucion de
=- t‘-'_? - . d*tensidn uniforme - esfuerzos en un tubo capilar
= = |_="\"_— ¢omunicada g tode_ (J Badilloy R. Rodriguez 1979)
- _ | —=\N"_. lo mgso de ague
=t —= — _dentro del tubo. o

En caso de que el tubo capilar sea més corto que la altura maxima de ascension capilar
el menisco formado ajustara su curvatura a la necesaria « para establecer el equilibrio.

\_htw ukR/
N
\

(T
hiYw (Altura maxima de

ascension capilar)

hyyw<
hy.U,<U
U = presion de poro a tension

2Ts/R1< 2Ts/R

(C)




Tubo capilar horizontal

Si se llena un tubo capilar y se coloca de manera horizontal gradualmente se formarén
meniscos debido a la evaporacion del agua. La curvatura aumentara en cada extremo de
manera simultdnea hasta llegar a su maximo al tiempo que el esfuerzo de tension
aumentara hasta su valor médximo. Cuando la curvatura es maxima (R min) el menisco
empezara a retraerse, hacia el interior del tubo. Como el proceso es simultineo la
tension en el agua por los efectos capilares sera la misma en toda su longitud, a
diferencia del tubo vertical en donde los esfuerzos siguen una ley de variacion
triangular.

&

B l -1
S
-
&
—_—

A

/7 Sujeto a evaporacion \

1. En ambos extremos presentan la misma curvatura por lo tanto la misma tension.

2. Los meniscos aumentan su curvatura simultaneamente.
3. Meniscos totalmente desarrollados.
4. Los meniscos se retraen hasta desaparecer.

Tubo capilar compuesto

En el caso de la union de los dos tubos capilares de diferente diametro sujetos a un
proceso de la evaporacion se tiene:

1. El esfuerzo de tension es el mismo en ambos extremos, por lo que el radio de
curvatura R, serd también el mismo.

2. El menisco se desarrollara primer en el extremo mas grande que correspondo a
cuando R = r pero del tubo de diametro mayor.

3. Si la evaporacion prosigue el menisco de lado ancho comenzara a retraerse
mientras el otro menisco permanece en su posicion.

4. Cuando el menisco del lado ancho llega a la unién brusca si retraccion cesara.




5. Al seguir la evaporacion los dos meniscos aumentaran su curvatura al mismo
tiempo hasta llegar a su maximo desarrollo.

6. Si la evaporacion prosigue los meniscos empezaran a retraerse hasta
desaparecer.

L ((

Menisco totalmente desarrollado

Ejercicio 1: Un deposito de arena muy fina tiene 12cm de espesor, el nivel de aguas
fredticas ubicado a 4m de profundidad y sobre €, la arena esta saturada por capilaridad.
¢(Cudl es el diagrama de presiones de poro (tension que se desarrolla en la zona capilar y
los esfuerzos a compresion que se desarrolla bajo el nivel fredtico).

U = "Y“-h
=Ywh = -4m x Iton/m’ = 4ton/m’
0
«—  Suelo saturado Ascension capilar
4 —— N . _ _ _ _ — —— NAF
Suelo saturado
12
v Ywh = 8m x Iton/m’ = 8ton/m’

El nivel de aguas freaticas es my bajo, por lo tanto el esfuerzo entre las particulas es
mayor, por lo que su capacidad de carga es mayor (soporta més al esfuerzo cortante).

Proceso de licuacion de suelos

Cuando se tiene un suelo compuesto de arena fina uniforme y saturada, bajo una
solicitacion sismica o dinamica puede perder subitamente su resistencia al esfuerzo
cortante debido a que el incremento de presion de poro anula el esfuerzo normal entre
las particulas. Este fendmeno se le conoce como licuacion (arenas movedizas).




8.4Proceso de contraccion de suelos finos

Un suelo saturado exhibe primeramente una superficie libre brillante, que cambia a
opaco por evaporacion, los meniscos concavos en cada poro al irse evaporando el agua,
va disminuyendo el radio de curvatura de esos meniscos y aumentando, por lo tanto, la
presion capilar sobre las particulas solidas, que por este efecto, se comprimen. La
evaporacion seguira disminuyendo el radio de curvatura de los meniscos y
comprimiendo la estructura del suelo, hasta un punto en que la presion capilar sea capaz
de producir mayor deformacién: en ese momento comenzard la retraccion de los
meniscos hacia el interior de la masa de suelo. Macrofisicamente ese momento esta
sefialado por el cambio de tono del suelo, de oscuro a mas claro.

En el suelo los poros y canaliculos ocupados por el agua no son de tamafio uniforme,
sino que varian entre amplios limites, por lo que el agua no se retraera el mismo tiempo
hacia el interior de la masa, comenzando el proceso en los poros de mayor diametro.
Estadisticamente puede decirse que toda la gama de didmetros de los canaliculos
existentes se presentan a lo largo de un capilar en una distancia relativamente pequeiia a
partir de la superficie. Esta distancia puede ser del orden de 2.5cm, en areas gruesas,
pero en arcillas ordinarias, con didmetros de poros comprendidos entre 0.1 y 0.001 de
micra, todos ellos se presentan a una distancia del exterior no mayor que una fraccion de
milimetro.

Por lo tanto, aiin cuando una de las aberturas de la superficie corresponda al mayor
diametro que pueda encontrarse en la muestra total de suelo, el menisco necesitara
retraerse muy poco para llegar a una zona de pequefio diametro, en la cual pueda
desarrollar esfuerzos de tension importantes. Finalmente, cada menisco se retraera al
diametro de poro mas pequefio para el que un menisco totalmente desarrollado produzca
en el suelo la maxima presion capilar que pueda deformar la estructura al maximo. En
ese instante. con su maxima contraccion alcanzada bajo esa maxima presion capilar que
el agua ejerce, el suelo habra llegado a su limite de contraccion, cualquier evaporacion
posterior hara que los meniscos se retraigan hacia el interior sin mas incremento en la
presion capilar, pues el diametro de los poros ya no disminuye.

Una manera sencilla de visualizar el proceso de secado de un suelo fino es lo que se
expone a continuacion, haciendo uso del esquema de la figura. Aparece una grafica que
representa el minimo diametro de poro que existe en el suelo para la correspondiente
relacion de vacios.
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del poro

Fig. VI1L3Proceso de contraccion de un suelo fino.()
Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Segin lo anterior cada menisco se retraerd finalmente hasta el diametro minimo del
canaliculo, antes de que empiece el retiro general hacia el interior de la masa. Este
didmetro minimo como todos los demas, disminuye al disminuir la relacion de vacios.
En la parte derecha de la figura se muestra la relacion entre la presion y la relacion de
vacios (curva A), obtenida al comprimir una muestra confinada del suelo; esta curva
indica la presion que debe aplicarse al suelo para que llegue a una relacion de vacios
determinada. La curva B representa la maxima presion capilar que puede desarrollarse
para una e dada.

Si la muestra se comprime con una presion p y llega a una relacion de vacios e, el
didmetro de poro minimo (d min), correspondiente producira una compresion capilar
maxima (pe), al llegar los meniscos a su desarrollo total.

Si la muestra llega a la relacion de vacios e a través de un proceso de evaporacion la
presion necesaria en la fase solida serd p, que debe ser proporcionada por los efectos
capilares. Pero esta presion p es aiin menor que la Pc méxima que puede desarrollarse
por capilaridad; asi el suelo llegard a la oquedad e sin necesidad de que los meniscos se
desarrollan por completo: basta que se desarrollen parcialmente. Si la evaporacion
contintia, llega una momento en que toda la presion capilar que pueda desarrollarse se
requiere para mantener el suelo comprimido: en esa presion y correspondiente relacion
de vacios, las curvas A y B se interceptan, pues Pc = p. La relacion de vacios
correspondiente a ese punto representa la condicion critica en la que los meniscos deben
estar totalmente desarrollados para mantener el suelo comprimido a la presion necesaria
para esa es. Si la evaporacion contina, ya el efecto capilar no es suficiente para
producir la presion necesaria para lograr nuevas disminuciones de la relacion de vacios,
los meniscos penetran en la masa. Por lo tanto, en la interseccion de las curvas A y B el
suelo tendra el minimo volumen a que pueda llegar por secado: se habra asi llegado al
limite de contraccion. Debe observarse que el limite de contraccién es el dnico,
momento en que los meniscos estén totalmente desarrollados en el agua; para relaciones
de vacios mayores, hay una reserva de presion capilar no utilizada; relaciones de vacios

menores no pueden producirse por secado y efectos capilares. (J. Badillo y R. Rodriguez,
1979)




Capitulo 9: Propiedades hidraulicas del suelo.

9.1Flujo laminar y turbulento.

En general, en los problemas relativos al flujo de agua existen dos tipos de flujo: flujo
laminar y flujo turbulento.

¢ Flujo laminar:

Este flujo se desarrolla cuando se tienen velocidades pequefias y tiene como
caracteristica principal que sus lineas de flujo son paralelas, bien definidas y no se
juntan.

¢ Flujo turbulento:

Se desarrolla a velocidades mayores y se caracteriza por que las lineas de flujo se
interfieren durante el mismo.

Linea de flujo

Linea imaginaria que lleva siempre la direccion del flujo y el vector velocidad es
tangente.

Reynolds estudiando lo que es el flujo laminar y turbulento probé que existe una
velocidad en cada liquido, que para cierto diametro de conduccion y a una temperatura
dada el flujo es laminar. Esta velocidad se conoce como velocidad critica. También
indicd que existe una velocidad mayor para la cual el flujo es turbulento, en el caso del
agua esta velocidad es 6.5 veces la velocidad critica.

* Disefo de cortinas de proceso.

= Disefio de filtros.

* Relacionado con la compresion del fendmeno de consolidacion.
* Podra calcular la presion de paro en condiciones hidrodinamicas.

Flujo laminar. Flujo turbulento.

N
IO

—rti
—_— N>

YYYYYY

Fig. IX.1Flujo laminar vs flujo turbulento(Murioz 2006)




Gradiente hidraulico

o

(Escala logariimica)

J T—températura [°C] |

——

1 i —-
[ D = didmetro de conducgion [cm] v

(Escaia logaritmica
V.= lem/seol RIS Sommchen

Fig. IX.2Variacion de la velocidad con el
gradiente hidraulico en el flujo laminar y
turbulento. (Judrez y Rico. 1979)

Conceptos basicos de flujo de agua

¢ Gradiente hidraulico
Pérdida de carga hidraulica entre la longitud de recorrido del agua.

]

Fig. 1X.3 Permeametro con unaporcion de suelo sometido a flujo constante.

Ap= pérdida de carga hidraulica en el sistema.

Ap= 0 — No hay flujo.

Gradiente hidraulico: - L

IX.1




Ap=diferencia de carga hidraulica. h, = carga hidraulica total del punto 1

A, =h —h, h, = carga hidréulica total del punto 2

Carga hidraulica (longitud) total:

2 0
N -
g

N. R. = nivel de referencia.

Z, y Z,=distancia del punto de analisis al nivel de referencia.
hy; ¥ hy; = cargas de presion. Distancia del punto de analisis al nivel de superficie

libre del agua.

h, — h,

L — Sihy>h; (el flujo es de izquierda a derecha) ~ —{ X4

=

9.2 Ley de Henri Darcy para el flujo de agua de suelos saturados.

Henri Darcy en 1856 experimentalmente encontré que el flujo de agua en suelos
saturados a velocidades pequefias (flujo laminar) era proporcional al gradiente
hidraulico.

¥
VYelocidad
1&
/ futa= N J2 =V
P & i, —i, 1
r
Pendiente V=ki— X3
K
s/ 1
//
P
Vi
/

» i=ah/L




El coeficiente de permeabilidad &, puede definirse como la velocidad del agua sujeta a
un gradiente hidraulico unitario. Y representa la mayor o menor facilidad con la cual el
agua circula dentro del suelo.

Se considera un valor constante para suelos saturados con una geometria y distribucion
de granos estable.

Velocidad: Gasto:
V' = ki

Q = kiAd —1 1X6
VA = kiAd

Volumen de agua que circula en un suelo:

Donde:
Q = kiA

[ i = gradiente hidraulico.

Vol = kidt— 1X7

A = area transversa al flujo.

t = tiempo.

9.3Métodos para determinar el coeficiente de permeabilidad en los suelos.

Los métodos para medir el coeficiente de permeabilidad se subdividen en métodos
directos e indirectos, los primeros se basan en pruebas cuyo objetivo fundamental es la
medicion del coeficiente k, los tltimos proporcionan el coeficiente K de manera
secundaria por pruebas y técnicas que persiguen otros fines.

e Métodos directos ¢ Métodos indirectos

1. Permeametro de carga constante.

1. A través de la curva granulométrica.

2. Permeametro de carga variable.

2. A través de la prueba de consolidacion.

3. Pruebas directas en el lugar.

3.A través de la prueba horizontal de capilaridad.

Método a partir de la curva granulométrica

Practicamente todos los métodos del tipo en estudio siguen la féormula de Allen Hazen

(1892):
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En donde £ es el coeficiente de permeabilidad buscado ( en cm/seg) y Djg(cm) tiene el
sentidode diametro efectivo de Hazen.

Hazen obtuvo su formula experimentando con arenas uniformes con didmetro efectivo
comprendido entre 0.1 y 3 mm; en estos suelos C vario entre 41 y 146. El valor C =116
suele mencionarse como un promedio aceptable de las experiencias efectuadas por
Hazen. Sin embargo, se ve que, en primer lugar, la formula es inaplicable a la mayoria
de los suelos, que quedan fuera del tipo de los experimentos realizados; resulta excesiva
para que la férmula sea muy confiable.

La temperatura influye, segin se verd, en el valor de la permeabilidad, por alterar la
viscosidad del agua. Tomando en cuenta ese factor, la formula anterior puede
modificarse de la siguiente manera:

— — IX9

Siendo ¢ la temperautra en °C.

Permedametro de carga constante.

La prueba consiste en someter a flujo de agua una muestra de suelo de drea transversal
“A" y longitud “L” confinada en un tubo. En la muestra actia un gradiente hidraulico
que permite que el agua fluya a través de la muestra. Los pardametros que se requieren
medir para calcular el coeficiente de permeabilidad son: el volumen del agua que circula
en un tiempo determinado, el area transversal, el espesor de la muestra, la diferencia del
nivel de entrada al de salida y la temperatura del agua.

Fig. IX.5 Esquema del permeametro de carga constante.
(Judrez v Rico, 1979)

Vol = KiAdt

Vol

1l

KiA:
i

Vol * L
hAt




Permedametro de carga variable.

En este tipo de permedmetro se mide la cantidad de agua que atraviesa una muestra de
suelo por la diferencia de niveles de agua en un tubo alimentador.

(a) (b)
i
.y e *f--‘---"'—*‘----'---"——._—%_:lir'
et o=t
‘ ] -_‘d
Tubo copilar ‘
- | .
Bescs | sus fh tprrermenillo g
Tapon F 5 T3
|
_‘: { _|| |
1 | v i S * nz
[ suele ' Suelo:
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Fig. IX.6 Esquemas del parametro de carga variable.

a) Para suelos finos. b) Para suelos gruesos. (Judrez y
Rico, 1979)

a = area transversal.

Vol=kiAt

dVo!zkﬁAdf - —adh=k%Adt - —a%—ﬁd

“dh kA' 1 . kA’ . kA
j' Jd - —a!;dh=7 Jdt - —al.nh|:=7rr“
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—t
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—a[thE+Lﬂhl]=kTA(r—0) - —a[thZ+thl]=kTAr - al,
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At 'h, At °h



Ejercicios 1:En un permeametro de carga constante una muestra cilindrica de 8 cm. de
altura y 5 cm. de didmetro fue sometida a una carga de 50 cm. de agua, durante 30 min.
al cabo de los cuales se recogieron 120 cm.” de agua de descarga. Calcule el coeficiente

de permeabilidad del suelo.

Fig. IX.7 Permeametro de carga constante

Datos:

A nb"- 1@)”

4 4
L =8cm
h =50cm
Vol =120 cm’
{ = 30 min

Resultado:k=0.000543 cm / S

Carga constante:

_ Yol *L
At
k= 120 * 8
(19 .635 )(50)(30)
k =0.0326 ¢m / min

k =0.000543 cm /s




Ejercicio 2:En un permeametro de carga variable de 5 cm. de didmetro se probd una
muestra de 8cm de longitud. El tubo de alimentacion tenia un didmetro de alimentacion
de 2cm. En 6 min. la carga pasé de 100 a50 cm.. Calcule el coeficiente K del suelo.

Datos: Carga variable:
2 s L h

A:H_D=FL5_) =19.635 k = 2.3 —*Log I'—

4 4 tA 5
L =8cm k= 2.3(8)(0.03]4 )Log [100 —l.SJ
b = 100cm (6)(13 .635 ) 50 - 1.5
h,_—‘SOL‘m k = 0.0015 cm / min
' . " k = 0.000025 cm /s
= no _nely 0.0314em’

4 4 Resultado:A=0.000025 ¢m / S
{ =6min
h LT

0.2

Ejercicio 3:Un tubo inclinado de un permeametro se llena con 3 suelos diferentes.
Obtenga expresiones para la carga hidraulica en las superficies B y C con respecto al
plano de referencia indicado, en funcion de las dimensiones y las permeabilidades

dadas.

3 . has —.

——§hac__
heo
Ha2
= e
D
Hl. c y - _;_:'- B
v
Fig. IX.8 Tubo inclinado de un permeametro. (Braja M, Das, 2006)

h=h,+2Z

hag = pérdida de carga hidraulica de A a B.

hgc = pérdida de carga hidraulicade B a C.



hep = pérdida de carga hidraulicade Ca D

h«IB + hBC + h(“D

Por continuidad:

Q,-!B = 0 s :Q(‘n - 2
0 = kiA
kpipAp = Kpoipe Ape
Como Aag= Apc= Acp:

h h.. h.
kw L=k Tig ke 3]

kAB;?.-I:'i = zksr‘hm‘ = %kmkm

1
kihg =2k, by =;k3hr'n

-

1(3
kih, = 2(3k1 )hm‘ = ?[?’h}hm

h, =6hy, = %hm - 3

La pérdida mas grande es hcep:

1
hye = gh.w
3
hye = E cD
4
hep = ghw
De 1
h,=H, - (Hz + d)_ hge — hey

=H,-(H,+d)- 1

Kep icp Aep
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Ty

Sustituyendo 3 en 1:

1 4
h, =H, _(Hz +d)_ —Hp = =Ry
6 3
h :Ht—(H,+d)—1—h_,, .
’ 2 6 A PR

hy =H, _(Hz +d)_%h.4h

h +§'h,w =H, _(Hz +d)

6 9
gh,m +gh.4ﬁ =H, _(Hz +d)

15

gh,aa =HI _(Hz +d)
6

h.-l.‘f ZG[HI —(Hz"f‘d)]

Carga hidraulica en B:

6 6 6
H,=H;,~|—H: =—H,~—4d
= : [15 BT 18 }
9 6
H,=—H,+—(H,+d
S Tl 15( 8 )
HHZ9H,+61§H1+d)=%H1+2(H25+d)

hy + hge + hep =H|_(Hz+d)
h g :Hl_(Hz"‘d)_hAa_hm

hy =H,-(H,+d)-6h, —8h,,
hye +14hy, =H,-(H,+d)

BC =H1_(H2+d)

e

1
g =F[H|_(H2+d)]
H.=H,-h, _hHr‘

6 6 1 1
=H,-|—H,-—(H, | —¥, = —(H ., +d
ot ' {15}{' 15( -+d)} [15 s (H#, + )}
H,.=H,—iH,+i(H2+d)—l—H,+1—(H2+d)
15 15 15 15

Il

H . Tls_[gH' +7(H,+d)]
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Ejercicio 4:Determinacion de las cargas hidrdulicas

Bajo—Colapsable, expansible

¥, bajo — se

filtra el

N

r\_

agua

|

~N

L
L d
hh{.

L

hy +h, =D+2L
2h, +h,, =D+2L
3h,, =D+2L
_D+2L
3
_D+2L
3

Presion

hb

h,

H 1otal
D+2L

[2/3(D+2L)]
D+2L

I (D+21)/3 Ima %

Posicion

D+2L

\D
/D-L,H'El

1/3 (D+2L)
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9.4 Velocidad de descarga, velocidad de infiltracion v velocidad real.

Velocidad de descarga:

Es la velocidad que se deduce de la ley de Darcy, en otras palabras es la velocidad en la
que se considera la seccion transversal A (vacios y fase solida) como si fueran un solo

conducto.
D
Vs Ki

Es la velocidad que existe en los poros del suelo descontando la fase sélida la cual es
impermeable al flujo.

Velocidad de filtracion:

N Q,=0f
Solido
Vu,AzV_,AI
V! =V, _A_

Espesor unitario:

¥, 4:*1_ 4 _ 4
V. A*1 A, A+ A,

5

eA—ed, =4,
eA=A, +eA,
ed=A,(1+e)
A _(1+e)
2 e

v :(le)Vd
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Velocidad real:

Es la velocidad que ademds de tomar en cuenta la existencia de los poros, también toma
en cuenta la longitud real de recorrido del agua dentro del suelo.

e K
C ] Veear =V T
L 5L,
OO £, E
L L»= Longitud media

L = Longitud real

9.5 Factores que influven en la permeabilidad de suelo

1. Relacion de vacios del suelo.
2. Temperatura del agua.
3. Estructura y estratificacion del suelo.

4. Resistencia de agujeros, fisuras.

l. Relacion de vacios del suelo.

La permeabilidad del suelo depende en gran medida de los espacios disponibles para
que fluya el agua. Estos espacios estan relacionados directamente con la relacion de
vacios.

2. Temperatura del agua.

La temperatura influye directamente en la viscosidad del agua por lo que es logico
esperar que a mayor temperatura el agua es menos viscosa y por lo tanto tendra mayor
facilidad de fluir dentro de la masa de suelo. Debido a este factor se recomienda para
fines de comparacion calcular el coeficiente de permeabilidad a 20 °C.

Donde:

Un
Kype = Ky
Thoc K = coeficiente de permeabilidad.

1 = viscosidad
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3. Influencia de la estructura v estratificacion.

Dos suelos pueden tener la misma relacion de vacios, es decir, el mismo volumen de
solidos y vacios pero su permeabilidad puede ser diferente debido a la disposicion de las
particulas.

La estratificacion no es mas que la secuencia de los diferentes suelos y la permeabilidad
dependera de como los atraviesa.

a) Flujo paralelo a los estratos.

d: Ki — 0y E: |Espesor unitario
d E, = Estrato |
d: Kz2——q, E2 E.= Estrato 2
Permeabilidad equivalente:
4=4,%4q,
kid = kyiyd, +kyi,d, kd = kd, + k,d,
=2 ¢ =k +hdy
L d
=i =i

> kd,
=l

k__

>4,
i=l

b) Flujo perpendicular a los estratos

E, = Estrato 1 0
E,= Estrato 2 l

»
d: i Q1

d: Es Q2




Despejando:
Q:kiAaQ:k%A =

. h

O, = ki = O, :kl}:l‘Al OL
! h==—
h Ak

Q, =ki, 4, = Q, =k, -2 4, 0L,

I L, h =
Ak,
hy =Lk
T Ak,

La pérdida total = La pérdida 1-2 + La pérdida 2-3

h=h_,+h,_,

QL = QILI + QZLE
Ak~ Ak, Ak,

Considerando la misma seccion del flujo:
A=A + A,

0=0+0,

SiL=d,L,=d;,L=d;

d_d 4,
k k&
PERMEABILIDAD ~ EQUIVALENTE

d
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Ejercicio 5:Una columna estratificada de suelo consiste de 25 cm. de un limo con un
coeficiente de permeabilidad de 5 cm. por dia, sobre el existen 75 cm. de arena con un
coeficiente de permeabilidad de 25 cm. por dia. Encima de la columna de suelo existe
un tirante de agua de 10 cm. de espesor. Si la parte inferior de la columna del suelo esta
abierta a la presion atmosférica. Calcule la velocidad y distribucion de las cargas

hidraulicas:

a) Totales

b) De posicion
¢) De presion

Diagrama equivalente

10 fm] 10 cm

ARENA

75 m K=25cm/dia

Kequin

100 cm
LIMO
e K=5cm/dia

25+75 100 3
eq-—é E— =12.5¢m/dia

5 25

) 110 :

V=k,i=12.5 — |=13.75cm/dia
* 100
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N.R

i
L] L]

25 43.75 68.75 = (Cargas hidraulicas

h h

2512 =522

75 25
%h:-z :éhza
110=h,_, + h, ,
h_,=110-h,,
110 1

3 3 hy_y =0.2h,,

h3_3 = 68.75 Pérdida de carga de 2-3
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Unidad 10: Redes de flujo en suelos saturados

En la mayoria de los casos, el flujo de agua a través del suelo no es (inicamente en una
direccion, ni es uniforme sobre un area perpendicular al flujo. En tales casos el flujo de
agua dentro del suelo se calcula mediante el uso de un gréfico llamado red de flujo. El
concepto de red de flujo estd basado en la ecuacion de continuidad de Laplace, la cual
describe el flujo establecido para un punto dado en el suelo.

Ecuacion de continuidad de Laplace para un flujo en el plano.

10.1 Trazo de redes de flujo

Al resolver un problema de redes de flujo el ingeniero obtiene informacién fundamental
respecto a tres cuestiones basicas:

1. El gasto de filtracion a través de la zona de flujo.
2. La influencia del flujo sobre la estabilidad de la masa de suelo.

3. Las presiones o sobrepresiones sobre estructuras hidraulicas.

N J | Linea Equipotencial
h .
hy 3 /
2
P
RSN
2 2\

Lineas de flujo

Fig. X.1 Lineas deflujo y equipotenciales a través de un suelo en un permeametro.

Las hipotesis en las que esta basada la ecuacion de Laplace son las siguientes:

1. El flujo de agua es de régimen establecido: la cantidad de agua que entra es igual a
la cantidad de agua que sale.

2. El suelo esta saturado.

El agua y las particulas solidas son incomprensibles;No cambia el volumen.

4. El flujo de agua no modifica la estructura del suelo de ninguna forma: Puede que
deje canales preferenciales de agua.

L]




Las redes de flujo se basan en las ecuaciones de continuidad y de Laplace.

s

Fig. 10.1Flujo a través de un
/’T elemento de suelo.

Ecuacion de continuidad

o,

x ¥

& & b

x )

V. _o

Ecuacién de Laplace

: 5 %h
,%Jﬁﬂ(}, 2 _ =0

X y

K‘\

Redes de flujo

La solucién a las ecuaciones anteriores en un medio isotropico representa a dos familias
de curvas ortogonales. Lineas de flujo y lineas equipotenciales (lineas de igual carga
hidraulica)

Linea equipotencial:
Es una linea a lo largo de la cual la carga hidraulica en todos sus puntos es igual.
A la combinacion de lineas de flujo y lineas equipotenciales se llama Red de flujo.

Para construir una red de flujo las lineas de flujo y las lineas equipotenciales deben ser
dibujadas de tal manera que cumplan con las condiciones siguientes:

1. La presentacion grafica debe estar a escala.
2. Las lineas equipotenciales intersectan a las lineas de flujo en angulos rectos.

3. Los elementos de flujo deben tener una forma aproximada de cuadrado.




4. Debe cumplir con las condiciones de frontera de cada caso particular.

En la siguiente figura se ejemplifica las condiciones de frontera para una tablaestaca
(retenedor de agua).

Tabla estaca

Superficie del Suelo =}

11

4%___ v

X ——abe— L
-
-~
~

M
l 1 2 3 4 5 6
N AN A NTIANI A IR NS ANTIANIATT AN, Cr oS L ONCTANTD o 2 o Nl " o & pd RS

Capa Impermeable

Fig.10.11Red de flujo alrededor de una tabla estaca en un suelo permeable.(J.
Badillo y R. Rodriguez, 1979)

Las superficies aguas arriba y aguas abajo (linea ab y de) son lineas equipotenciales.

1. Dado que las lineas anteriores son lineas equipotenciales, todas las lineas de
flujo las intersectan en angulos rectos.

La frontera del estrato impermeable (linea fg) es una linea de flujo como lo es
también la superficie de la tablaestaca (a ¢ d).

2

Red de flujo solamente en la zona porosa.

F Tres canales flujo
Seis caidas equipotenciales
Ne = caidas de potencial

Canal de flujo.

Espacio comprendido entre dos lineas de flujo 1, 2, 3,4, 5, 6 (L. IL 11, IV)
6 = Ne = caidas de potencial

Canales de flujo Np=4



Gasto de filtracion a través de un canal de flujo de ancho unitario.

Lineasequipotenciales

Fig.10.111 Escurrimiento de agua a través de un canal de flujo con elementos
cuadrados. (Braja M. Das, 2006)

O = kdi

_ Ah

i=—
L

Gasto unitario

Ancho unitario = |

L =1, =1,

Como son cuadrados bl = b2 - b3

Si se cumple la hipdtesis de formar cuadrados, entonces
b =1,
b, =1,
b, =1,




Por otro lado si se trata de un solo suelo:

A =4, =4,

(hl _h2)=(h2"h3)=(h3 _ha)
H

hI —h2 =?

e

Gasto unitario total:
q=49,%tq,tq,
H

1=k N

Gasto que circula en canal de flujo:

H
=it
TN

e

De la red de flujo anterior, determine cual es el gasto unitario que de toda la tabla-

estaca, si el coeficiente de permeabilidad es igual a 5x10 -3 cm./seg.

k= o.oosc'y
seg

on| it | A gax10 f

0.005
seg '2.54cm 12ip Seg

g=1.64x10"" ﬁ%(_%) =8.20x107"
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CORTINA

Fig.10.IV Red de flujo bajo la cortina de una presa.
(Braia M. Das. 2006)

10.2 Calculo de la velocidad, gradientes hidriulicos en una red de flujo.

Para el calculo de la velocidad en una red de flujo basta multiplicar el gradiente
hidraulico por el coeficiente de permeabilidad. El gradiente hidraulico se obtiene
trazando un segmento de linea por el punto de analisis. La longitud de este segmento de
linea entre la perdida de carga hidraulica de los puntos extremos de la linea es el
gradiente hidraulico.

PieToMET RO

RS——— V=Ki

PiEIoNETRD

Velocidad T
@ H

Fig.10.V Fuerzas defiltracion. (J.
Badillo y R. Rodriguez, 1979)

L e .




10.3 Cilculo de subpresiones v presion de paro en una red de flujo.

La subpresion es el empuje producido por el agua en la base de la estructura y se
determina a partir de la distribucion de las cargas hidraulicas de presion que acttan en la
base de la estructura.

h, = carga hidraulica de presion.

V.. = peso especifico del agua.

9y, b/t ?
12y, Ibrit?
15y, Ibrt?

18y, Ibfe?
21y, /i’

24y, Ibrit?

Fig. 10.VI Diagrama de subpresiones bajo la cortina de una presa.
(Braja M. Das 2006)

Presion del poro.

Es la presion del agua que actua sobre las particulas solidas y se calcula de igual manera
que la subpresion a diferencia que ésta actia en todas las direcciones del punto de
andlisis.

Un=y, hp Un= presion de poro

Esfuerzos en la masa del suelo.
En Mecénica de suelos se calculan principalmente dos tipos de esfuerzo:

a) Esfuerzo total.
b) Esfuerzo efectivo.



Esfuerzo total.

Corresponde al resultado de multiplicar el peso especifico de la masa del suelo (incluye
3 fases) por la profundidad del punto de anlisis.

O =¥ 2

El esfuerzo total al depender de 7, y Z tendra una variacién lineal y se incrementara

con la profundidad dentro de un mismo estrato del suelo. En caso de haber dos o mas

estratos y probablemente de diferentes / ,, . la pendiente de los diagramas de esfuerzos

V; profundidad mostrara cambios en cada cambio de estrato.

ESTRATO 1 ) \'\.

Pl n

d 0 = Hi ym!

i=]
> T
Estrato 1 H; T1= Ym Hh
Estrato 2 H, k Ymt Hi+ Ym2 H2
Z

Esfuerzo efectivo

Es el esfuerzo que existe en los puntos de contacto de las particulas y se calcula
restando la presion de poro al esfuerzo total.

o=0-Un
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Gradiente hidraulico critico.

Es el gradiente que produce un flujo ascendente de tal magnitud que el empuje total del
agua es igual al peso total del suelo. Si el gradiente hidraulico de la zona de flujo es
mayor al gradiente hidrdulico critico, la zona se considera inestable y se presenta
ebullicion del suelo perdiéndose la estabilidad de la estructura.

s

/ :

7 T TR
/i LI. + N\\\ - X

(=]
EY img, -8, —
| se P
/1 C \
| ) \ \ x }(-M:-z .
{},un{rl 2 et 14 Tn SR
ik 7oAk rL ek Exceso de presion de

YE 4yl =y poro a traveés de L
L= yad.

Fig. 10.VII Desarrollo del gradiente hidréulico critico (Bowles, 1968)

Cuando =0 se pierde la resistencia al esfuerzo cortante.

Partiendo que sabiamos que:

f 4

’
Peso especifico sumergido: Voo =0 ™ Yow <o ¥m = Vm i Yw

0=(y,+%,)L—¥.(L+Ah)
O=y L+y L-y,L-y,Ah
OzrmL_yli'Ah

y\l'Ah = 7 m L
M7,
: L y‘ll’




Capitulo 11: Compresion y expansion de los suelos

11.1Teoria de la consolidacion unidimensional de Terzaghi, suelos finos saturados.

Dentro del analisis de la estabilidad de una estructura, desde el punto de mecénica de
suelos suelen necesitarse aspectos como:

1) Capacidad de carga t/m? que resiste el terreno.
2) Calculo de los asentamientos.

En éste capitulo se abordara exclusivamente la segunda parte.

Los asentamientos de una estructura son consecuencia de la compresién y/o expansion
provocado por un cambio de esfuerzos como consecuencia de la construccion de
cimentaciones o excavaciones, o bien se deben a cambios en las condiciones de
humedad.

De este analisis:

+ Nivel de desplante
+ Tipo de cimentacion

Para llevar todo el andlisis necesitamos un amplio conocimiento de algunos aspectos.

+ Proyectos
+ Estratigrafia (identificar el tipo de suelo, las condiciones de saturacion).
+ Condiciones de alrededor (topografia, drenaje, etc.)

A priori dependeré si es un suelo grueso o fino. Generalmente los suelos gruesos
ofrecen mejor comportamiento que los suelos finos y las caracteristicas que influyen
generalmente son distintas.

Suelos Gruesos

Factores que influyen -Orientacion de las particulas.
en suelos gruesos  {  -Compacidad.
(arenas y gravas) -Forma de las particulas.
\

Suelos Finos

. -Composicion mineralogica.
Factores que influyen

-Estructura.
en suelos finos < R 2
e " —Historia previa de esfuerzos.
arcillas y
(arc! Y limos) —Humedad.
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Dependiendo de la saturacion, tipo de particula y estructura el suelo se puede comportar
de acuerdo a los siguientes fenémenos:

Fenomeno Expansion — Contraccion.

Este fendmeno lo presentan suelos susceptibles a cambios volumétricos debido a
cambios en su contenido de agua.

Para que el suelo se comporte de ésta manera deberan reunirse los siguientes aspectos:

¢ Montmorilonita
e Suelo no saturado
e Cambio de contenido de agua.
o Siaumenta el agua hinchamiento.
o Sidisminuye el agua contraccion.
e Ll nivel de esfuerzos es generalmente bajo. (Estructuras ligeras)
e Su estructura es suelta o compacta.
e Fendmeno ciclico.

Fenémeno _de Colapso.

Ocurre en aquellos suelos que sufren grandes deformaciones o pierden su resistencia al
esfuerzo cortante como consecuencia de un humedecimiento que afecta las uniones
entre particulas provocando un reacomodo.

e Por incremento de agua. (Asentamiento)

e Arenas finas uniformes J Deposito loess
Depositos medanos

e Estructura muy abierta y las particulas estan unidas con carbonato de calcio.
e No saturado.

e Deber haber humedecimiento.

e No importa el nivel de esfuerzos.

e Se presenta sélo una vez.
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Grandes asentamientos

L

H : ;
20 Se rompen las ligas entre particulas

Fenomeno de Licuacion.

Se presentan en suelos que pierden su resistencia al esfuerzo cortante debido a que la
presion de poro se incrementa en tal magnitud igual o mayor al esfuerzo total.
Generalmente este incremento en la presion de poro es debido a una solicitacion
dinamica.

e Fenomeno de licuacion

e Asentamientos basicos

e Arenas finas uniformes-saturadas

e Solicitacion Dinamica (sismo incremento en la presion del poro)

oc=0-Un
oc=0

Fenomeno de Consolidacion.

Se define como proceso de consolidacion a la disminucion de volumen de suelo que
tiene lugar en un lapso de tiempo provocado por un aumento de las cargas sobre el
suelo. Cuando este proceso ocurre en una sola direccion se llama “Proceso de
consolidaciéon unidimensional”. En otras palabras la consolidacion es el resultado de un
cambio de volumen en un suelo saturado debido a la expulsion de agua de sus espacios
u oquedades. (Analogia de Terzaghi)

e Contraccion ¢ asentamiento por decremento de agua.
e Suelo fino arcilloso

e Suelo saturado

e Debe haber incremento de esfuerzos.

e Ocurre en un lapso de tiempo.

+ Fino, saturado.

Asententamientos
+ Incremento de carga.



Analogia mecdnica de Terzaghi.

PISTON FUERZA

PISTON

Resorte (estructura solida)

Fluido (H ; O)

Orificio (Poro)

Para 6 = 0 en la condicion en la que no hay salida del fluido
+ Todo el esfuerzo lo toma el fluido.

Si se hiciera un edificio

Para 6 = ©

El esfuerzo lo toma el resorte y el fluido.

0= o

Todo el esfuerzo lo toma el resorte.

=" G=0
A
F
o.n'mnl- + L'Iﬂ -
- A
a i Jn'mmn = g Un = 0 — XI.1
A

Ejemplo cualitativo para el cdlculo de asentamientos por consolidacion.

\L LH AREA

RESORTE %—‘2 8 ®—|—> FLUIDO

129



)

v v A
Z Z Z

11.2Suelos no saturados: problemas asociados a suelos expansivos a suelos
colapsables.

Evaluacion en laboratorio de los parametros que definen a los suelos expansivos
colapsables.

Los suelos no saturados cubren la mayor parte de la superficie de la tierra y de ello se
derivan problemas de compresibilidad por incremento de carga o variaciones
volumétricas debido a cambios de contenido de agua. como puede ser compresion
(suelos colapsables) o de hinchamiento/contraccion (suelos expansivos). Una evolucion
de estos comportamientos requieren de pardmetros como son: presion de expansion,
porcentaje de expansion, indice de colapso y potencial de colapso.

Suelos expansivos.

Los parametros que definen un suelo expansivo son: el porcentaje de expansion que se
define como el incremento de altura que experimenta una pastilla de suelo entre la altura
inicial expresado en porcentaje.

Porcentaje de expansion  E (%)



Ah  cambio se altura despues de 100% de  saturacion

E(%)=——= — :
h,  altura inicial del especimen antes de saturacion
H;D\.
Ah =
s
rret
7.5cm
Lectura
Extenso-metro
4
-‘_,——.—.—
Expansion
secundaria
Expansion
primaria

» Tiempo ( Log)
Curva de Saturacion

Cuando se logra el 100% de expansion se pasa a una segunda etapa.

El término de presion expansion se define como el esfuerzo total que se aplica a un
suelo sin que este sufra cambios volumétricos cuando es sometido a un proceso de
saturacion o el esfuerzo que se requiere para retornar al espécimen de suelo a su
condicion inicial.  Existen varios procedimientos para determinar la presion de
expansion entre los cuales tenemos el método A, B y C de la norma ASTM D 4546 o el
método de la ISSMFE. De los métodos A, B y C el mas utilizado es el método B que
consiste en colocarle a un espécimen de suelo un esfuerzo inicial, después saturarlo y
por ultimo colocarle incrementos de carga hasta llegar a su altura inicial.
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Relacion de vacios, e

I | Meétodo B
e..= 0.820 — 4

0.88 o= 100kPa

o ) =1 3
084 O ‘ \ 6.0 = 350kPa
\\\_\\_\H O
o

4
2 — 0
080 |— i \ 5

Inundado o

0.76 |

(Braja M. Das, 2006)

SUELOS COLAPSABLES

Los parametros que definen un suelo colapsable son: el indice de colapso (I ) que
representa el porcentaje de deformacion (compresion) que experimenta un suelo sujeto a
un proceso de saturacion bajo un esfuerzo de 2 kg / cm? (200 Kpa). El otro parametro
es el potencial de colapso (I .) y representa el porcentaje de deformacion que
experimenta un suelo sujeto a un proceso de saturacion bajo el nivel de esfuerzo de la
estructura.

Esfuerzo vertical aplicado, TSF

10° 10" 1 10
0 L1 1 I\Illll AN N B o G R A s
A N
o N 8
\
/N
4 — ™
Punto de inicio \
| “A" en 5kPa \\
N\
— C

12_1

Porcentaje de Tension (d-d,)/hy
oo

-16

| ) | IIIII| | I IIIIIT I T 1T TIT1
10 10° 10°
Esfuerzo vertical aplicado,
kPa(Braia M. Das. 2006)

Porcentaje de fuerza de empuje Ahvh



d = Cuadrante de lectura, mm (in).

d, = Cuadrante de lectura, del esfuerzo de compresion, mm (in).
h, = Altura inicial del espécimen, mm (in).

Nota: (d-d,)/h,, es multiplicado por 100 para obtener el porcentaje.

Esfuerzos de laboratorio.

1.0 Kg/em® — 10 Um?
g/em m : D '
1.5 Kg/em® — 15 t/m®
2.0 Kg/em® — 20 t/m’ h
W ANILLO

Ensaye de consolidacion.

Estos ensayes se realizan sobre muestras inalteradas y para cada uno de los estratos
contenidos en la zona de estudio.

Tem

>

I 2cm

Ao, 1 Ao,
H:0

Muestra +

Saturar Anillo




Lectura del
extensometro

A

Tramo de consolidacion
prirnaria

Tramo de consolidacion
secundaria

5 >Tiempo
100% Consolidacién
Primaria

Consolidacién primaria.

Es la deformacion que sufre el suelo debido a la expulsion del agua contenida en sus
poros.

Consolidacion secundaria.

Se debe a un reacomodo de la estructura debido a la disipacion de la friccién remanente
de los granos del suelo.

Lect
ql

- G (log) * o (log)




Curva de compresibilidad(Braja M. Das, 2006)

[ e ~
H"""-a ]
Tramo de
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dedescarg __| (3) ‘\
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1
L] i
m P .
> Presion
p(escala log)

Dentro de la curva de compresibilidad se distinguen los siguientes tramos:

1. Tramo de recompresion
2. Tramo virgen (tramo casi recto)
3. Tramo de descarga

indice de compresibilidad (Ce).

Es la pendiente del tramo virgen de una curva de compresibilidad en una escala
semilogaritmica.

Cuando la curva de compresibilidad se representa en escala natural la pendiente del

tramo virgen se denomina Coeficiente de compresibilidad simbolizante como 4, .

" e —e, Ae e

e et - B 1
0g 0 — Log 02 Log_'
g2

e o1
o,-0. Ao \
22
» O

ht 2

Curva de compresibilidad escala natural,




Coeficiente de variacion volumeétrica:

m. = e _—| W o . i5.
VT |—e @ = TETUCION de vacios inicial
0

Cilculo de asentamientos por consolidacién primaria en suelos arcillosos

saturados.
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Suelo normalmente consolidado v suelo preconsolidado.

Suelo normalmente consolidado.

Es aquel suelo en el cual el esfuerzo efectivo presente es el esfuerzo maximo al que fue
sometido en el pasado.

Suelo preconsolidado.

Es aquel suelo en el que el esfuerzo de sobrecarga efectivo presente es menor que al que
ha experimentado en el pasado.

El esfuerzo maximo que el suelo ha experimentado en el pasado se llama esfuerzo de
preconsolidacion.

F. =esfuerzo de preconsolidacion

o_-“ = 0"'_ o-‘. > O'ﬂ
Suelo normalmente consolidado. Suel_o preconsoli_dado.
(Suelo virgen) (Tiene carga, misma que activé anteriorment

Una forma de determinar el esfuerzo de preconsolidacion es el procedimiento
implementado por Arthur Casagrande, quien estableci6 su determinacion a partir de la
construccion de la grafica de la curva de compresibilidad. Los pasos a seguir son los
siguientes:

1. Construir la curva de compresibilidad en escala semilogaritmica.

2. Por observacion visual establezca el punto A en donde la gréafica tenga el radio
de curvatura minima.

3. Dibuje una linea horizontal AB, dibuje una linea tangente a la curva que pase

por A.

Dibuje la linea AD que represente la bisectriz del &ngulo ACB.

Proyecte la porcion recta GH del tramo virgen hacia atras para intersectar la

bisectriz en el punto F. La abscisa del punto F es el esfuerzo de

preconsolidacion.
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4 Curva de compresibilidad ~ (Braja M. Das, 2006)

* Log o
c

Cilculo del asentamiento de un suelo arcilloso utilizando el indice de
compresibilidad.

Se puede calcular el asentamiento de un suelo utilizando el indice de compresibilidad
siempre y cuando se cumplan con las siguientes condiciones:

a) El suelo debe ser arcilloso y normalmente consolidado. Sobre este Gltimo

aspecto podemos decir que el incremento de esfuerzo que actua sobre el suelo
estara comprendido en el tramo virgen.

b) El suelo debe estar saturado para que sea valida la teoria de la consolidacion.

—
Log[-o- J
Jﬂ
£ o &
Ae = ("_Log[ g }QH:—‘- Log |— — X5
o) I a
AH=2¢ g l
He,

S6lo para suelo normalmente
consolidado

Calculo del tiempo de consolidacion de un suelo arcilloso

El asentamiento total debido a la consolidacion primaria resultado del incremento de
esfuerzo en una capa de suelo puede ser calculado por cualquiera de las tres ecuaciones
presentadas anterior mente. Sin embargo no proveen ninguna informacion con respecto
al célculo del tiempo de consolidacion. Terzaghi (1925) propuso la primera teoria del
cilculo de consolidacion unidimensional para arcillas saturadas. Las derivaciones
matematicas estan basadas en las siguientes suposiciones:



El sistema de arcilla y agua es homogéneo.

Existe completa saturacion.

El agua se considera incompresible.

Los granos del suelo se consideran incompresibles.

La direccion del flujo del agua es en una sola direccion (eso es Gnicamente en
la direccion de compresion)

6. La ley de Darcy es vilida.

O by L B et

En la figura 11.1 se muestra el grosor de la capa de arcilla 2Hzque estéd localizada entre
dos capas de arena altamente permeables. Si la arcilla es sujeta a un incremento de
presion Ap, la presion de poro en cualquier punto 4 en la capa de arcilla aumentara.
Para una consolidacion unidimensional, el agua sera exprimida fuera en direccion
vertical a la capa de arena.

La figura 11.2 muestra el flujo del agua a través de un elemento prismatico A. Para el
elemento de suelo mostrado.

Rango de flujo que sale — rango de flujo que entra = rango de cambio de volumen.
Asi:

dv av
) Zdz |dx-dy—v,-dx-dy=—
[1.:+ 5 J dy—v, dy =

Donde V' = volumen del suelo.
v. = velocidad del flujo en la direccion z.

idx-dv-d.-, :E}__V —1 XL6

Usando la ley de Darcy

oh k ou X17

Donde u = exceso de la presion de poro a causa del incremento en el esfuerzo. De la
ecuacion (1) y (2).

J’u 1 oV

—— o XI.8
dz*  dx-dy-dz or

k
}’\l
Durante la consolidacion, el rango de cambio de volumen del suelo es igual al rango de

cambio de volumen de vacios. Asi
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v _adv, E}(V+eV) v, , de IV, =

PR o B T

Donde V; = volumen de sélidos
V. = volumen de vacios

A l l
| 9_ e (e
Arena
2H, Arcilla I A
z
' .
Arena

Figura 11.1 Proceso de consolidacion de la arcilla.

B L
I dz /P Sujeto a consolidacion

FIrrT <o

V. dx dy dx

V. +i‘—+ dz ] dxdy

Figura 11.2Flujo del agua en A durante la consolidacion.
(Braja M. Das, 2006)

Pero asumiendo que los solidos del suelo son incompresibles,

¥, o

dt

b4

L _edy-dz [Ty
T l+e I+e,

Sustituir 9V, /dty Vien la ecuacion anterior



F ddde [Fan
ot I+e, ot

Donde ¢;= Relacion de vacios inicial
Combinando ecuaciones (X1.8)y (XI1.10)

—— e X1.12

El cambio de la relacion de vacios es a causa del incremento del esfuerzo efectivo (que
es el decremento del exceso de la presion de poro) asumiendo que estdn relacionados
linealmente

de=ad(Ap')=-a0, — X113

Donde d(Ap')= el cambio en la presion efectiva
a, = coeficiente de compresibilidad (a, puede ser considerado constante para

un rango estrecho de incremento de presion).

Combinando ecuaciones (X1.12)y (XI.13)
_kdw__ a ou_ _ du

—— e —em— —] XLM4

Y, 0z  l+e, Of ot
Donde m, = coeficiente de compresion volumétrica =a, / (1+¢,)0
%:c_a;‘: — X115

o df

Donde ¢,= coeficiente de consolidacion = k/ ( ml.)

La ecuacion (9) es la ecuacion diferencial basica de la teoria de consolidacion de
Terzaghi y puede ser resuelta con las siguientes condiciones de frontera:

z=0,u=0
z=2H,,u=0
1=0.0=uy,

La solucion es:
I":’"f 2up | M )i ] X6
~ A Hd,

Donde m es un entero

M=%(2m+l)
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up = exceso inicial de presion de poro

cl ;
I, === =factor de tiempo

L)
dr

El factor de tiempo es un nimero adimensional.

Desde el progreso de consolidacion por la disipacion del exceso de la presion de poro, el
grado de consolidacion a una distancia z en cualquier tiempo 7 es:

o= 4.% 1 i

I“ll uﬂ

U, =

Donde u,= exceso de presion de poro en un tiempo ¢
Ecuaciones (X1.16) y (X1.17) pueden ser combinadas para obtener el grado de
consolidacion a una profundidad z.
El grado promedio de consolidacion para toda la profundidad de la capa de arcilla en un
tiempo t puede ser descrita por la ecuacion (X1.17)

1 IH,
S (2}1 ) v, -de
A ]_ dr

=it 0 — XLI8
S u,
Donde U= grado promedio de consolidacion
S,= asentamiento de la capa en un tiempo f
S = ultimo asentamiento en la capa a causa de la consolidacion primaria.

La sustitucion de la expresion por exceso de presion de poro, u., dada en la ecuacién (9)
en la ecuacion (12) da:

m=e= 2 "
U = l - _1(.’—.'!1 T,

mz=u M? — XL19
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