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RELACIONES DE FASE
Y CLASIFICACION DE SUELOS

RELACIONES DE FASE
Un suelo esta formado por tres fases:
a) Fase sdlida, constituida por las particulas minerales
b) Fase liquida, formada por agua con sales minerales disueltas

c) Fase gaseosa, constituida por el aire

Dividamos estas fases esquematicamente como se muestra en las figuras 1 y 2. En la figura 1
estamos colocando las masas y en la figura 2 los pesos del suelo.

VOLUMENES MASAS
Va AIRE Ma =0
Vv v v
Vm Vw AGUA Mw Mm
Vs SOLIDO Ms

ESQUEMA DE LAS FASES DE UN SUELO (MASAS)
FIGURA 1

Definamos a continuacién las siguientes cantidades, denominadas propiedades indice de los
suelos (véanse las figuras 1y 2):

Contenido de agua o humedad, w

M
w=—" 1
M. (1)
O bien
M
wl% )=—""2x100 2
(6)=" )

s

" Profesores del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad de
Ingenieria. UNAM
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Como

W =Mg

Y
g

(4)

donde g = aceleracion de la gravedad, las ecuaciones 1y 2 las podemos poner

VOLUMENES

i
e | S

|
M:S‘§:S

0Q

w(%)szVWXIOO

s

Relacién de vacios, e

v,
e=—

Vi
Porosidad, n
v,

n [
Vm
O bien

4
n(%) =-*x100
(6) =7

m

Va

AIRE

AGUA

SOLIDO

PESOS

Wa=0

ESQUEMA DE LAS FASES DE UN SUELO (PESOS)

FIGURA 2
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Volumen especifico, v

v, (@)
=y (10) i’:
c
Grado de saturacion, Sy 3
V

S = 11
Ty (11) 8
-g\
O bien g_
N

V
S,(%)=?W><100 (12)

v

>
5
@
P
(¢}
-

Relaciones entre masas y volumenes
(Véase la figura 1)

Definimos las siguientes propiedades, usando la masa del suelo

Masa especifica, p

M
_M (13)

» 14
Masa especifica de los soélidos, ps >
2
®
M X
= o
p=, (14) =

s

Masa especifica del agua, po

w

%

_M, =
,00—7 (15) g
)

w

En esta ecuacion 15, la masa del agua Mw debe estar al nivel del mar y a una temperatura de
4°C. Entonces

%
M,
p,=1-% (16) oS
m (=
o
Si no se cumplen las condiciones anteriores, la masa especifica del agua, pw, definida como >
M
= (17)
r V.
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Comportamiento de Suelos INDICE

tiene un valor diferente al dado por la férmula 16. Sin embargo, la variacién de pw en la
naturaleza es pequefa, y puede tomarse para fines practicos como

M,
o=l S (18)

Densidad de sélidos o gravedad especifica, Gs

G =P (19)

s

P

Masa especifica humeda, pm

_M, 20
P % (20)

m
Masa especifica seca, pd

M
pi=" (21)

m

Relaciones entre pesos y volumenes
(véase la figura 2)

Trabajamos ahora con los pesos del suelo

Peso especifico o peso volumétrico, y

_n 22
7V (22)

Peso especifico de los sdlidos, y s

_Ww 23
VSV (23)

s

Peso especifico del agua, y o

=" 24
Yo=7, (24)

w

En esta ecuacion, la masa del agua debe estar al nivel del mar y a una temperatura de 4°C.
Entonces, de acuerdo con 16

Mg
P, :1W

El peso especifico del agua yo es

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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y = Mg _ o M;g(9.81"2j=9.81Mg'm
v, m s

3.2
v, m’s o
)
-9\
- m g
Pero IN=1lkge E s
y, =981M8 M _ggpheem _gg19 NV
m’s m’s m 8
kN g\
Yo =981F (25) g
o
N

Si no se cumplen las condiciones anteriores, el peso especifico del agua, yw, definido como

V=" (26)

>
=}
o)
X
o
—

tiene un valor diferente al dado por la formula 25. Sin embargo, la variacion de yw en la
naturaleza es pequena, y puede tomarse para fines practicos como

¥, = 9.815\3] 27)

Usando las ecuaciones 13, 4y 22

M
>
3
m=" (4) 5
g w
w
V= (22)
4 %
-g\
w g
V.o gl g
O bien nc?
-g\
= c
y=pr8 (29) s
N

Observamos en las féormulas 28 y 29 que la densidad especifica, p, y el peso especifico, vy,
estan relacionados entre si mediante la aceleracion de la gravedad, g, la cual puede tomarse,
para fines practicos como g = 9.81 m/s?.

Sustituyendo la ecuacion 28 en la ecuacion 19, la densidad de soélidos queda en funcién de los
pesos especificos de los sdlidos y del agua:

 oxauy
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|A

G=8_7

Y7,
g

Peso especifico humedo, ym

Peso especifico seco, yd

S

Vv

m

Vi =

Compacidad relativa, Dr

D = €max ~ Cnar =]/dmax Vdnar ~ ¥ dmin

”
emax - emin }/ dnat 7/ dmax 7 d min

Algunas relaciones entre propiedades indice se presentan a continuacion.

S.e=wG,
e
n=——
1+e
v=I1+e
— Vm
Va 1+w
G +e
sat 1+e w
Gy,
}/d_1+e
G +S.e
" l+e "

(30)

(31)

(32)

(33)

(34)

(35)

(36)

(37)

(38)

(39)

(40)

iINDICE
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EJEMPLOS
- . - . O
[En algunos de los siguientes ejemplos se hace unitaria una cantidad de alguna fase del suelo. %
Esto es valido porque, como suponemos un material homogéneo, las relaciones entre las fases =
se cumplen para cualquier cantidad de dicho material.] %
—
Ejemplo
En una muestra de suelo parcialmente saturado se conocen o
Vm =50 cm3 )
Wm =95 g -g:
Ws =75 g c
Gs = 2.68 -

(g = gf = gramos fuerza)
Encuentre: w, e, n, St, ym Y Yd

Solucién %
Nos auxiliamos del diagrama esquematico de la figura E-1 Q
o
VOLUMENES PESOS _n
cm3 gramos
2.015 AIRE Wa=0
22015 _Vv v
50 20 AGUA 20 95
>
2
27.985 SOLIDO 75 [0
X
o
w
EJEMPLO
ESQUEMA DE LAS FASES DE UN SUELO (PESOS)
FIGURA E-1 ©
)
-g\
El peso del agua: Wy = 95-75=20 g g
Obtengamos el volumen de sélidos Vs s}
(&)
/4
V=" (ec 23)
V. O
)
=
=
Vs g
(9)
G=8=-1 (ec 30) =
Yo ¥,
g
z
Despejamos Vs 2
o
W W >
Vi=—=—2 (41)
ve G,
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75

V.= =27985cm’
©2.68(1) Q
-9\
c
VW:—W=§:2Ocm3 <)
Ve 1 -
V,=50-27.985=22.015cm’ o
)
V,=22.015-20=2.015cm’ =4
=
)
M 206067 226.7% (ec 5) =
w. 75
>
e= v, 22015 _ 0.787 (ec7) o
V. 27985 e
= v, = 22015 =0.4403 =44.03% (ec 8)
v, 50
S = & = 20 =0.908 =90.8% (ec 11)
Vv, 22.015
7/m=%=%:1.9g/0m3 (ec 31)
14 50
" >
2
w175 X
= =""=15g/cm’ ec 32 ©
A T (ee 32 %
____________________ -
)
©
Ejemplo =
Un suelo totalmente saturado tiene un contenido de agua w = 50% y una densidad de sdlidos )
Gs = 2.6. Obtener la relacion de vacios, e, y el peso volumétrico saturado ysat. w
Solucién
Nos auxiliamos del diagrama de la figura E-2. Hacemos el peso de solidos Ws = 1 g. El (@)
volumen de sélidos vale (ecuacién 41) %
/4 1 Ci
Vo=—""=—/1= 0.3846¢cm’ g
Gsyo 26(1)

 oxauy
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VOLUMENES PESOS

cm3 gramos

- —-*x . (@)
Q
O
0.5 AGUA 0.5 =
c
o
—

08846 w 15
0.3846 SOLIDO 1 (@)
QO
g\
—
v v A v c
o
EJEMPLO N

ESQUEMA DE LAS FASES DE UN SUELO (PESOS)
FIGURA E-2

El peso del agua
W, =wW,=0.5(1)=05g

>
5
@
P
(¢}
-

El volumen de agua
w, 0.5

V, =—"%=""=05m’
Vi
De acuerdo con la figura E-2
>
>
=5= 0.5 =1.3 (ec7) e
V. 0.3846 g
V'm =V;”‘= 0 ;§§46 =1.696g /cm’ (ec 31)

m

O bien, usando las ecuaciones 34 y 38

€ ojnyde)

Se=wG, =0.5(2.6)=1.3

G, +e  26+13

= - 1)=1.696g / cm’ 5
@= e 7 ieis W & 8
=
(=
____________________ ()
i
Ejemplo
Un suelo tiene un peso especifico seco ya = 14 kN/m® y una densidad de sdlidos Gs = 2.6.
Obtener el peso especifico saturado ysat. >
=)
Solucién )
Usamos la expresion 39 i
Gy
Ya=7T
1+e

Despejamos e
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Gy,

S

Va

e= -1

e=w—1=0.8219
14

L ojnyden

Sustituimos en la ecuacién 38

Gte 26408219 | oo s

T = e T 14 0.8219 %
.................... S,
—
1=
o
Ejemplo =
Deducir la férmula 34
S.e=wG,
>
>
Solucion 2
Hacemos Vs = 1 en el diagrama de la figura E-3. De las ecuaciones 23 y 30 3
/4
vi= G, ="
v, 7o
VOLUMENES PESOS
Va AIRE 0
- s z
®
X
(o)
wGs AGUA wGsyYo w
o K3 " (@)
[
©
1 SOLIDO Gsyo =
s}
w
(Cs Clasificacién de Suelos. Figuras 1010) EJEMPLO @)
FIGURA E-3 )
=
=
(=
Despejamos Ws i
W,=GyrV, (42)
Por lo tanto %
@
3
W,=Gy, ~
w
w=—% (ec 5)
/4
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—% (ec 24)
Vo v
V,=—"=wG,
Yo
V
e=—" ec7
v (ec7)
V,=eV,=c
V
S = ec11
=y (ec11)
Sr:WGS
e
S.e=wG,

Que es la ecuacion 34.

Ejemplo
Demostrar la ecuacién 37
Vm

yd=1+w

Solucién
Nos auxiliamos del diagrama de la figura E-4. Hacemos Ws = 1.

w=—" (ec 5)

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude) ¢ ojnyde)
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VOLUMENES PESOS
_ _ (@)
o)
-9\
—
AIRE Wa=0 c
o
—
Vm AGUA w g))
-g\
—
c
v o
N
SOLIDO Ws =1
>
=)
v v @
X
(e)
EJEMPLO -
FIGURA E-4
W, =wW_ =w (figura E-4)
/4
= (ec 32)
Va v
Vi = L (A) >
d Vm 8
x
(@)
W w
= (ec 31)
7, v
(@)
W =W +W, =1+w (figura E-4) 8
E
1+w (©)
= (B) w
7 v
Dividimos la ecuacion A entre la ecuacion B 8
S,
1 g
o o
Ya_ Va ~
Vo LW
V.
>
3
Vo %
= (e)
Va 1+w N

Que es la ecuacion 37.
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GRANULOMETRIA

El comportamiento de los suelos depende en forma significativa del tamarfio de sus granos. Asi,
las gravas y las arenas tienen un comportamiento diferente de suelos muy finos como las
arcillas. Por lo tanto, es importante determinar el tamafno de las particulas del terreno, lo cual
se lleva a cabo a partir de un analisis granulométrico, con el cual se obtiene la granulometria
del suelo.

L ojnyde)

Analisis granulométrico

Una muestra de suelo que se obtiene en el campo se seca al horno y se somete a un proceso
de cribado, haciéndolo pasar por mallas de diferentes tamafios. En la tabla 1 se muestran las
mallas que se emplean con frecuencia en la practica (Juarez Badillo y Rico, 1976).

Z oinude)

Conociendo el peso retenido en cada una de las mallas, se puede obtener la curva
granulométrica del suelo, que consiste en trazar en el eje de las abscisas el diametro de la

abertura de la malla, en escala logaritmica, y en el eje de las ordenadas el porciento que pasa >
. . : fes >
dicha malla. En el ejemplo de la tabla 2 se ilustra la forma de obtener la curva granulométrica [0
de un suelo. <>§
—

TABLA 1

ABERTURA DE LAS MALLAS (Juarez Badillo y Rico, 1976)

Tyler estandar | U.S. Bureau of Standards
Malla Abertura mm Numero Abertura mm
3 76.2 4 101.6
2’ 50.8 o+ 50.8
— 26.67 17> 25.4 S
— 18.85 3/4” 19.1 3
— 13.33 1/27 * 12.7 3
— 9.423 3/8" * 9.52 w
3 6.680 1/4” 6.35
4 4.699 4+ 4.76
6 3.327 6 3.36 g
8 2.362 8 2.38 =
9 1.981 10* 2.00 o
10 1.651 12 1.68 o
14 1.168 16 1.19
20 0.833 20 * 0.840 9]
28 0.589 30 0.590 3
35 0.417 40 * 0.420 g
48 0.295 50 0.297 -
60 0.246 60 * 0.250
65 0.208 70 0.210
100 0.147 100 * 0.149 >
150 0.104 140 0.105 e
200 0.074 200 * 0.074 i
270 0.053 270 0.053
400 0.038 400 0.037
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TABLA 2
ANALISIS GRANULOMETRICO o
Abertura Peso Peso Porciento Porciento Porciento 8
Malla N° mm retenido total retenido acumulado que pasa E':
g g <}
2" 50.8 0 200 0 0 100 -
1" 25.4 12 200 6 6 94
3/4" 19.1 6 200 3 9 91
172" 12.7 8 200 4 13 87 o
3/8" 9.52 8 200 4 17 83 &
1/4" 6.35 12 200 6 23 77 o,
4 4.76 8 200 4 27 73 =
10 2 28 200 14 41 59 o
20 0.84 40 200 20 61 39 &)
40 0.42 28 200 14 75 25
60 0.25 17 200 8.5 83.5 16.5
100 0.149 11 200 5.5 89 11
200 0.074 10 200 5 94 6 >
Charola 12 200 6 100 0 o
Sumas 200 100 <>§
(Cs Clasificacion de Suelos. Figuras) o
En la figura 3 se exhibe la curva granulométrica del suelo de la tabla 2.
100y — _ — — _ — — — — 7
% Que pasa
80
_ Curva
Granulométrica Z
60— — — — — =
X
L (e}
w
40
- &
20F | =}
L | g
i | | | o
1
0 D D D -
60 30 10
100 10 1.0 0.1 0.01 o
Diametro en milimetros %
Curva Granulométrica )
Figura 3 B
Se define Dp como el diametro de una particula, tal que P en porciento de los granos de dicho
suelo son menores que Dp. Asi, Deo es el diametro de una particula, tal que el 60% de los >
granos del suelo son menores que Deo. En la figura 3 se muestran Deo, D3o y D10 del suelo de la c3|>
tabla 2, los cuales valen (>§
N
Dso = 2.15 mm
D30 = 0.55 mm
D10 =0.13 mm
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Se definen los coeficientes de uniformidad y curvatura de la siguiente forma:

Coeficiente de uniformidad Cu 8
b g
C,=—% (43) 5
D, =
Suelos muy uniformes tienen valores de Cu ligeramente mayores que 1, mientras que suelos
bien graduados exhiben magnitudes grandes de C.. 8
©
Coeficiente de curvatura, Cc g
(o)
D; N
Cc — 30 (44)
Dy, x D,

Suelos bien graduados muestran valores de C. comprendidos entre 1y 3.

| oxauy

Para el ejemplo de la tabla 2 y figura 3 obtenemos

Do 215164
D, 0.3
2
=05 o
2.15x0.13

Observamos que se trata de un suelo bien graduado.

=
5
®
x
(¢}
w

PLASTICIDAD

El concepto de plasticidad de una muestra remoldeada de suelo se utiliza para fines de
clasificacion de suelos finos (suelos cuyas particulas son menores que la malla N° 200 (0.074
mm de abertura)).

Se dice que un cuerpo exhibe un comportamiento plastico cuando presenta las siguientes
caracteristicas:

€ ojnyde)

a) Se le aplica una carga y el cuerpo se deforma; al remover dicha carga la deformacién
no se recupera, es decir, el cuerpo presenta una deformacion irrecuperable

b) La deformacion ocurre a volumen constante

c) El cuerpo se deforma sin desmoronarse ni agrietarse

v ojnyude)

 oxauy
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Caracte- | Se comporta Se conduce | Comportamiento Al perder Al perder
ristica como como fluido plastico agua reduce agua no o
suspension ViSCoso su volumen reduce su &
volumen =t
Estado Liquido Semiliquido Plastico Semisdlido Sélido c
Limite Limite Limite de =
liquido plastico contraccion

»  Humedad disminuye

Z oinude)

ESTADOS DE CONSISTENCIA DE UN SUELO FINO
REMOLDEADO AL IR PERDIENDO AGUA
FIGURA 4

Consideremos una muestra remoldeada de suelo fino, y agreguémosle agua hasta formar una
suspension con dicho suelo. Permitamos a continuacion que la muestra vaya perdiendo agua,
como se indica en la figura 4. El suelo remoldeado pasara por los siguientes estados de
consistencia:

| oxauy

Estado liquido. El material se comporta como una suspension

Estado semiliquido. El material se conduce como un fluido viscoso

Estado plastico. El suelo exhibe un comportamiento plastico

Estado semisolido. Se comporta como un solido, pero al perder agua se contrae
Estado solido. Se conduce como solido, pero al perder agua ya no se reduce su
volumen

AR WN -
—_— = ——

Distinguimos los siguientes limites entre los estados (figura 4), conocidos como limites de
consistencia o limites de Atterberg:

=
2
®
P
o
w

a) Limite liquido (LL). Contenido de agua correspondiente a la frontera entre el estado
semiliquido y el estado plastico

b) Limite plastico (LP). Contenido de agua correspondiente a la frontera entre los estados
plastico y semisélido

c) Limite de contraccion (LC). Contenido de agua correspondiente a la frontera entre los
estados semisolido y sélido

[El limite liquido se obtiene con un procedimiento basado en la Copa de Casagrande, que es
un recipiente de bronce o latéon con un tacon solidario del mismo material (figura 5); el tacon y
la copa giran en torno a un eje fijo unido a la base. Una excéntrica hace que la copa caiga
periddicamente, golpeandose contra la base del dispositivo, que es hule duro o micarta 221. La
altura de caida en la copa es de 1 cm. La copa es esférica, con radio interior de 54 mm,
espesor 2 mm y peso 200420 g incluyendo el tacdn. Sobre la copa se coloca el suelo y se
procede a hacerle una ranura trapecial con las dimensiones mostradas en la figura 5. La copa
se sostiene con la mano izquierda, con el tacon hacia arriba y el ranurador se pasa a través de
la muestra, manteniéndolo normal a su superficie, a lo largo del meridiano que pasa por el
centro del tacdn, con un movimiento de arriba hacia abajo. La prueba se ejecuta en un cuarto
humedo. El limite liquido se obtiene como el contenido de agua del suelo para el que la ranura
se cierra a lo largo de 1.27 cm (1/2”), con 25 golpes en la copa (Juarez Badillo y Rico, 1976).
En el limite liquido la resistencia al corte del terreno es de 25 g/cm?2.]

y ojnude) ¢ ojnyde)
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11 mm

L ojnyde)

8 mm

Z oinude)

++

2 mm

COPA DE CASAGRANDE
FIGURA 5

| oxauy

[El limite plastico se determina formando rollitos de 3 mm de diametro (1/8”), sobre una hoja de
papel totalmente seca o sobre una placa de vidrio. Cuando los rollitos llegan a los 3 mm, se
doblan y presionan, constituyendo una pastilla que vuelva a rolarse, hasta que en los 3 mm
justos ocurra el desmoronamiento o agrietamiento del suelo, en tal momento se obtendra
rapidamente su contenido de agua, que es el limite plastico (Juarez Badillo y Rico, 1976).]

A la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico se le denomina indice de plasticidad o
indice plastico

indice plastico = IP = LL — LP (45)

Un suelo fino muy arcilloso exhibe un limite liquido y un indice plastico relativamente altos. Asi,
si este suelo esta totalmente saturado y se encuentra normalmente consolidado, tendera a
presentar una baja resistencia y una alta compresibilidad, mientras que si pierde humedad
sufrirda una fuerte contraccién. Si a su vez, a partir de un grado de saturacidon bajo, se
incrementa el contenido de agua, el suelo tendera a expandirse.

=
2
®
P
o
w

Por el contrario, un suelo fino no plastico tiene un limite liquido relativamente bajo, y un indice
plastico muy bajo o nulo. No muestra ademas tendencia a cambiar de volumen al variar su
humedad.

€ ojnyde)

Como ya sefialamos, se ha observado que a medida que aumenta el limite liquido, se
acrecienta la compresibilidad de un suelo fino normalmente consolidado.

Por las razones expuestas en los parrafos anteriores, el limite liquido y el indice plastico se
usan para fines de clasificacion de suelos finos.

y ojnude)

La Carta de Plasticidad (figura 6) se utiliza para clasificar suelos finos. Se usan los siguientes
simbolos

C = arcilla

M = limo

L = baja compresibilidad

H = alta compresibilidad

O = suelo con fuerte contenido de materia organica

 oxauy
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iNDICE
PLASTICO
%

%
60)
Linea "B"
I 4 CcH
40| Linea "A"
OH
22 o
L MH
20
CL
| oL
o
7 ML
CL-ML
4 ML
0 20 50 100 LIMITE LiQUIDO
%

CARTA DE PLASTICIDAD
FIGURA 6

Distinguimos en la figura 6 los siguientes grupos:

- Arcilla de mediana plasticidad y baja compresibilidad (CL)

- Limo de baja plasticidad y baja compresibilidad (ML)

- Arcilla de alta plasticidad y alta compresibilidad (CH)

- Limo de mediana plasticidad y alta compresibilidad (MH)

- Suelo fino con alto contenido de materia organica de baja compresibilidad (OL)
- Suelo fino con alto contenido de materia organica de alta compresibilidad (OH)
- Suelo fino arcillolimoso de baja compresibilidad (simbolo doble: CL-ML)

Observamos que la ecuacion de la linea “A” es (figura 6)

P,—0 22-0
LL-20 50-20

ZQ(

1P, =3 (L~ 20)=0.7333(LL —20) (46)

SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS (SUCS)

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS) divide a las particulas de los suelos en
gruesas y finas.

La frontera entre particulas gruesas y particulas finas es la malla N° 200 (0.074 mm de
abertura)

Asi, las particulas gruesas tienen un diametro mayor que 0.074 mm, mientras que las
particulas finas tienen un diametro menor que 0.074 mm.

4 23
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El tamafio maximo de las particulas gruesas es 7.62 cm (3 pulgadas). Tamafos de particulas
mayores que 7.62 cm se consideran fragmentos de roca.

Las particulas gruesas a su vez se dividen en gravas y arenas. La frontera entre las gravas y
las arenas es la malla N° 4 (4.76 mm de abertura).

L ojnyde)

Asi, las gravas tienen un diametro mayor que 4.76 mm, mientras que las arenas tienen un
didametro menor que 4.76 mm.

Designemos G = porciento de grava

S = porciento de arena 8
F = porciento de finos -g,_
=
Consideremos a continuacion un suelo que no contiene fragmentos de roca. Entonces G + S + g’
F =100%
Establezcamos las siguientes condiciones:
>
Si G+S>50% se trata de un suelo grueso c:B
Si F>50% se trata de un suelo fino 3

ElI SUCS distingue las siguientes categorias: suelos gruesos y suelos finos.

Suelos gruesos

En las tablas 3 y 4 se exhiben los grupos del SUCS para las gravas y para las arenas,

respectivamente.
>
2
Q
X
(e}
w
TABLA 3 , %
SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS (SUCS) T,
GRAVAS g
s}
Suelo Simbolo SUCS Requisitos w
Grava bien graduada GW F<5%,G>S
Cu>4y1<Cc<3 8
=
Grava mal graduada GP F<5%,G>S g
Cu<46Cc<16C:>3 o
S
Grava limosa GM F=M,;12% <F <50%
Grava arcillosa GC F=C;12% <F <50% %
[0
Grava bien graduada, poco limosa GW-GM 5% <F<12%;F=M <>§
Cu>4 Yy 1<Cc<3 N
Grava mal graduada, poco limosa GP-GM 5% <F<12%;F=M
Cu<46Cc<16C:>3
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Grava bien graduada, poco arcillosa GW-GC 5% <F<12%;F=C
Cu>4 Yy 1<Cc<3
O
Grava mal graduada, poco arcillosa GP-GC 5% <F<12%;F=C 8
Cu<46Cc<16Ce>3 g
)
—
TABLA 4 .
SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS (SUCS)
ARENAS O
S
Suelo Simbolo SUCS Requisitos =
)
Arena bien graduada SW F<5%,S>G N
Cu>6 Yy 1<Cc<3
Arena mal graduada SP F<5%,S>G >
Cu<66Cc<106Cc>3 =
X
Arena limosa SM F=M; 12% <F <50% 3
Arena arcillosa SC F=C;12% <F <50%
Arena bien graduada, poco limosa SW-SM 5% <F<12%;F=M
Cu>6 Yy 1<Cc<3
Arena mal graduada, poco limosa SP-SM 5% <F<12%;F=M
Cu<66Cc<106Cc>3
Arena bien graduada, poco arcillosa SW-SC 5% <F<12%;F=C
Cu>6y1<Cc<3 %
@
Arena mal graduada, poco arcillosa SP-SC 5% <F<12%;F=C é
Cu<66Cc<106Cc.>3 ©w

Suelos finos

Los suelos finos (F > 50%) se clasifican utilizando la Carta de Plasticidad (figura 6). Los grupos
de suelos son los mismos que vimos en el inciso sobre Plasticidad, los cuales reproducimos a
continuacion:

(@)
[Y)
-9~
=
=
o

w

- Arcilla de mediana plasticidad y baja compresibilidad (CL)

- Limo de baja plasticidad y baja compresibilidad (ML)

- Arcilla de alta plasticidad y alta compresibilidad (CH)

- Limo de mediana plasticidad y alta compresibilidad (MH)

- Suelo fino con alto contenido de materia organica de baja compresibilidad (OL)
- Suelo fino con alto contenido de materia organica de alta compresibilidad (OH)
- Suelo fino arcillolimoso de baja compresibilidad (simbolo doble: CL-ML)

y ojnude)

Otros parametros que se emplean para clasificar suelos finos son (Whitlow, 1994)

 oxauy

Indice de liquidez, IL

_ w—LP w-LP
LL—-LP IP

(47)
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Actividad, Act

P
% particulasdearcilla < 2 yum

Act (48)

EJEMPLOS

En los siguientes ejemplos el peso indicado se refiere al peso total del suelo en estado seco.
En todos los casos se pide la clasificacion de acuerdo al Sistema Unificado de Clasificacion de
Suelos (SUCS).

Ejemplo
Clasifique el siguiente suelo:

- Retenido en la malla N° 4: 10%
- Pasalamalla N° 4y es retenido en la malla N° 200: 60%
- Pasa malla N° 200: 30%

En la curva granulométrica: Cu =4, Cc = 2
En la fraccion fina: LL = 40%, LP = 25%

Solucién

G =10%, S =60%, F =30%

IP =40-25 = 15%

Anotando el punto en la Carta de Plasticidad (figura 6), apreciamos que le corresponde el
simbolo parcial CL.

Como F < 30%, se trata de un suelo grueso. Como S > G, se trata de una arena (S). Como F =
C; 12% < F < 50%, de acuerdo con la tabla 4, el simbolo SUCS es SC (arena arcillosa).

Ejemplo
Clasifique el siguiente suelo:

- Pasalamalla N° 4: 100%
- Pasa malla N° 200: 86%

En la fraccion fina: LL = 150%, LP = 58%

Solucién

F = 80%, se trata de un suelo fino
IP =150-58 = 92%

Usando la ecuacion 46

IP, = ié(LL ~20)=0.7333(LL - 20)

IP, = ;2)(150 ~20)=95.33%

Como IPa > IP, en la Carta de Plasticidad el punto del suelo queda por debajo de la linea “A”,
por lo tanto el simbolo SUCS es MH (limo de mediana plasticidad y de alta compresibilidad).

iINDICE
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Ejemplo
Clasificar el suelo de la tabla 2 y de la figura 3, considerando que la fraccion fina es una arcilla o
CL. 8\
—
Solucién %
Habiamos obtenido: o
D 2.15
C,=—0="""=16.54 o
D, 0.13 )
-g\
2 g
L= 70'55 =1.082 <
2.15%0.13 o
De la tabla 2:

Porciento que pasa la malla 2”: 100%

Porciento que pasa la malla N° 4: 73%

Porciento que pasa la malla N° 200: 6%

Por lo tanto: G = 100-73 = 27%, S = 73-6= 67%, F = 6%.
Como S > G, se trata de una arena

De la tabla 4

5% <F<12%;F=C

Cu>6y1<Cc<3

| oxauy

Por lo tanto, el simbolo SUCS es SW-SC (arena poco arcillosa, bien graduada)

Ciudad Universitaria, D F, septiembre de 2010
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FLUJO DE AGUA EN SUELOS

CAPILARIDAD Y PROCESO DE CONTRACCION

La capilaridad es un fendmeno debido a la atraccién existente entre las moléculas de un liquido y a la
atraccion existente entre las moléculas de un liquido y un soélido. Los efectos capilares tienen influencia
en el comportamiento de los suelos, especialmente en el de los suelos finos, en los cuales juegan un
papel fundamental. Es debido a ellos que se presentan ascensiones capilares en los suelos que pueden
alcanzar varios metros de altura, asi como presiones en el agua que estan por debajo de la presién
atmosférica (presiones negativas). El fendmeno capilar es uno de los principales responsables del
proceso de contraccion de suelos finos y juega un papel muy importante en las operaciones de
compactacion de suelos.

Entre otros efectos importantes en el fendmeno capilar, existe una fuerza de atraccion entre las
moléculas del agua, a la cual en fisica se denomina cohesion. También se presenta una fuerza de
atraccién entre las moléculas del agua y las de un sélido en contacto con ella, a la cual se le llama
adherencia. Estas fuerzas son las responsables del fendmeno de tensién superficial, que se presenta en
la superficie de los liquidos y por el cual se tiene que aplicar una cierta fuerza para que penetre un
objeto dentro del liquido. En el agua se ha encontrado experimentalmente que la tension superficial
tiene una magnitud del orden de 0.073 N/m.

El fendbmeno de ascension capilar que ocurre en tubos de pared delgada, en los cuales las fuerzas
moleculares predominan sobre las fuerzas gravitacionales, es debido a la tensidn superficial. En estas
condiciones, se llama capilaridad al fendmeno que consiste en el ascenso o descenso de un liquido
colocado entre dos paredes separadas entre si apenas una fraccion de milimetro; sin embargo, la
capilaridad se hace también notar en tubos de hasta 2.5 cm de didametro (Mosqueira, 1960).

Para ilustrar la forma como ocurre el fendmeno capilar, consideremos las moléculas cercanas a la
superficie de un liquido y a las paredes de un recipiente o a un sélido inmerso en el liquido. Estas
moléculas son atraidas por fuerzas de cohesion, debidas a otras moléculas del liquido, y por fuerzas de
adherencia ejercidas por las moléculas de la pared. En la figura 1 se presenta un liquido en contacto
con la pared de un solido. El punto representa una molécula de agua cerca de la superficie del liquido y
de la pared, el vector Ta la fuerza de adherencia entre la molécula y la pared, y el vector T la fuerza de
cohesion entre la molécula y el liquido. La resultante de estas fuerzas puede hallarse por los métodos
usuales de suma de vectores (Sears, 1958). Si las fuerzas de adherencia y cohesién tienen las
magnitudes relativas indicadas en la figura 1b, la fuerza resultante T queda en la direccién mostrada y
puesto que un liquido puede estar en equilibro sélo cuando la fuerza en su superficie forma un angulo
recto con dicha superficie en cualquier punto, la tangente a la superficie en el punto de contacto es
perpendicular a la resultante. El angulo a se denomina angulo de contacto, el cual entre agua y vidrio
limpios tiene un valor muy cercano a cero; sin embargo, pequefias cantidades de impurezas puede dar
lugar a grandes variaciones en el mismo.

" Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad de
Ingenieria. UNAM
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Equilibrio de fuerzas en un menisco
Establezcamos el equilibrio de fuerzas verticales en el menisco de la figura 2
- Ua (nD?/4) + uw (nD?%4) + Ts cos a. (rD) = 0
4 Ts cos a
(Ua - Uw) = ———— (1)
D
Ua = presion en el aire, kPa
uw = presion en el agua, kPa
Ts = tension superficial, N/m

o = angulo de contacto entre el agua y la pared del tubo capilar
D = diametro del tubo, m

Ts Ts
\</' Alfa

Menisco ]

| D \| ua = presion en el aire
1

D = diametro del tubo

TENSION SUPERFICIAL
FIGURA 2

Altura capilar

uw = presion en el agua

iINDICE

Sea un tubo capilar como el mostrado en la figura 3. Empleando el teorema de Bernoulli entre las

elevaciones Cy B

Zc + Uwclyw = Zb + Uwb/yw

)
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Tomando la elevacion B-B’ como plano de referencia: z» = 0, uwb/yw = 0. Reemplazando en la ecuacion 2

(@)
Zc + Uwe/yw =0 %

g
Zc = - Uwc/'Yw (3) o
Uwc = - Zc Yw (4)

Z oinude)

| oxauy

— N zc

Plano de z
referencia —

(Cs Flujo de Agua Figuras) ALTURA CAPILAR
FIGURA 3
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Por otra parte, a la altura del menisco (ecuacion 1) @)
o
4 Tscos a =
(Uac —Uwg) = ————— (5) s}
D ©w
A la elevacion C-C’, uac = 0; usando la ecuacion 4 e
)
Uwe = = Zc Yw -%
(=
Sustituyendo en la ecuacién 5 i
4 Ts cos a
ZcYw =
D z
0}
X
4 Ts cos a -
Ze=——— (6)
Yw D
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La ecuacioén 6 proporciona la altura de ascension capilar zc de un tubo de diametro D.

(@)
Apreciamos que la altura de ascension del agua es funcién inversa del diametro del tubo capilar. g
g
<}
Ejemplo -
Calcular la altura capilar en una arcilla, considerando un diametro promedio de los huecos D = 3 um,
una tensién superficial Ts = 0.073 N/m, un angulo de contacto a = 0 y un peso volumétrico del agua yw =
9.81 kN/m?, 8
Solucion o,
La altura capilar esta dada por (ecuacion 6) g
o
4 Ts cos a =
Zc =
w D
' >
Sustituyendo valores o
o
4(0.073)(1) -
Ze=————=992m
9810(0.000003)

La altura capilar se puede encontrar, en forma aproximada, en funcién de la relacién de vacios e y del
diametro efectivo D1o (Whitlow, 1994), de la siguiente forma: de la ecuacion 6

, = M, cosa -
c ]/W_D CDD
3
Ts = 0.073 N/m = 0.073x10% KN/mm w
cosa=1
yw = 9.81x10° KN/mm?3
D =e D1o (@)
S
Sustituyendo en la ecuacién 6 =
29 C 2
w
== (62)
eD, eD,

En la practica se usa el siguiente intervalo de valores de C

10 < C <40 mm?

y ojnude)

En la ecuacion 6a el diametro efectivo D10 debe estar en milimetros y el coeficiente C en mm?2. La
magnitud de zc en la ecuacion 6a queda entonces en milimetros.

Consideremos el tubo capilar de la figura 3. De acuerdo con la ecuacion 4, la presion hidraulica a la
elevacion C-C’ es negativa y vale uwc = - zc yw. La presion en el agua a la elevacion B-B’ vale uw = 0.
Usando el teorema de Bernoulli a cualquier altura z dentro del tubo capilar, encontramos que la presion
en el agua es negativa y vale — z yw. Por lo tanto, la presion hidraulica tiene una variacion lineal que va

 oxauy
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de cero en el nivel B-B’ a - zc yw en el nivel C-C’. En la figura 4 se exhibe la variacion de la presién
hidraulica en el tubo capilar. Observamos que la presion en el agua tiene una variacién lineal, con
magnitud igual a cero al nivel de la superficie exterior, con valores negativos (tensiones) arriba de este
nivel y con valores positivos (compresiones) abajo del mismo.

L ojnyden

Z oinude)
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DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN UN TUBO CAPILAR VERTICAL
FIGURA 4
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A pesar de la geometria irregular de los huecos en un suelo, el fenédmeno fisico por la capilaridad es
similar al expuesto en los parrafos anteriores para tubos capilares de seccion circular constante. Por lo

tanto, en los suelos se presentan ascensiones capilares del agua del mismo, que dependen del tamano @
de los huecos del terreno (y por ende del tamafio de las particulas sélidas del mismo). Como ejemplo, %
en la tabla 1 se muestran magnitudes de ascensién capilar para diferentes clases de suelo (Das, 2001). =
o
w
TABLA 1
RANGO APROXIMADO DE ASCENSION CAPILAR EN SUELOS
(@)
Tipo de suelo Rango de ascension %
capilar E'-‘
m o
Arena gruesa 0.1-0.15 »
Arena fina 0.3-12
Limo 0.75-75
Arcilla 75-20
(Das, 2001)

 oxauy

De acuerdo con lo anterior, el agua en el subsuelo puede estar comprendida en general en tres
diferentes zonas (figura 4A): (a) la zona de saturacién bajo el nivel de aguas freatica (NAF), en la cual el
suelo esta totalmente saturado y el agua se encuentra sometida a esfuerzos normales de compresién
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(presiones por arriba de la presion atmosférica: esfuerzos normales positivos), (b) la zona de saturacion
por capilaridad arriba del NAF, en la que el suelo esta totalmente saturado y el agua se encuentra
sometida a esfuerzos por abajo de la presion atmosférica (esfuerzos normales de tension, esfuerzos
negativos), y (c) la zona en la cual el terreno se encuentra parcialmente saturado, arriba de la zona de
saturacion, en la que el agua esta sujeta a esfuerzos por abajo de la presion atmosférica.

EVAPORACION Superficie
de suelo

TR ANANANAN AN AN AN AN AN AN MM AN AN AN AN AN AN AN AN AN AN AN ANANANA

(C) Suelo parcialmente saturado

(b) Suelo totalmente saturado por capilaridad arriba del NAF (presiones
negativas en el agua)

Nivel de agua freatica (NAF)

(c) Suelo totalmente saturado bajo el NAF (presiones positivas en el agua)

PRESENCIA DEL AGUA EN EL SUBSUELO
FIGURA 4A

El nivel de agua freatica (NAF) o nivel freatico se define como el lugar geométrico de todos los puntos
en los cuales el agua se encuentra a una presion igual a la presion atmosférica. Dado que en ingenieria
civil es comun tomar como origen de presiones a la presion atmosférica, es decir, considerar a la
presion atmosférica como una presion igual a cero, en el NAF al agua le corresponde una presién nula
(Deméneghi y coautores, 1989).

ESFUERZOS TOTALES, NEUTROS Y EFECTIVOS

Sea un elemento dentro de una masa de suelo y consideremos el estado de esfuerzos que existe en él.
Debido a peso propio, se presentan en el elemento esfuerzos normales de compresion, tanto en la
direccion vertical como en la horizontal. Por otra parte, si se construye una obra de ingenieria habra un
incremento de esfuerzos en el elemento, debidos a la accion de dicha obra. Cabe senalar que es de
fundamental importancia en mecanica de suelos determinar tanto los esfuerzos en el suelo debidos a
peso propio, como los incrementos de esfuerzo producidos por la presencia de la obra de ingenieria.
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En este inciso veremos el estado de esfuerzo debido unicamente a peso propio del terreno, para la
condicién de un medio seminfinito, con superficie horizontal.

En una masa de suelo se presentan en general esfuerzos normales de compresion, los cuales se
consideran como esfuerzos normales positivos. Ademas, en ingenieria civil se toma a la presion
atmosférica como origen de presiones; por lo tanto, esfuerzos normales de compresién mayores que la
presion atmosférica se toman como positivos, y, por lo mismo, esfuerzos normales menores que la
presién atmosférica se consideran negativos.

L ojnyden

Consideremos un sistema de dos particulas de suelo dentro de un émbolo, como el indicado en la figura
5, el cual esta sometido a una carga P en su parte superior, encontrandose ademas lleno de agua sujeta
a una presion uw al nivel B-B’.

Z oinude)

| oxauy

Agua
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PRESIONES EN SUELOS TOTALMENTE SATURADOS
FIGURA S

€ ojnyde)

Al nivel B-B’ la carga P es igual a la suma de las siguientes fuerzas (figura 5)

P =Ps+ uw (A—As) (7)

y ojnude)

donde Ps = Ps‘] + PsZ
As = As1 + As2

siendo As1 y As2 las areas de contacto de las particulas 1 y 2 con la tapa, al nivel B-B’. Dividiendo la
ecuacion 7 entre A

P P uw( ASJ @)
A A A

4 35
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Definamos la presion total vertical y la presion efectiva vertical de la siguiente forma

Presion total vertical = p, = Z 9)

P
Presion efectiva vertical = p '= j (10)

Reemplazando en la ecuacién 8

1 AS
p,=p,tu, 1—A 1

Las areas de contacto entre las particulas y la tapa, As1 y As2, son pequefas, por lo que el cociente As/A
es de baja magnitud y puede despreciarse, con lo que la ecuacién 11 queda

_ '
pv - pv +uw (1 2)
En una masa de suelo se presenta un fendmeno fisico similar al del émbolo con sus particulas, por lo
que la ecuacién 12 se emplea en mecanica de suelos para determinar la relaciéon entre la presion total

vertical pv, la presion efectiva vertical pv' y la presion hidraulica uw, en suelos totalmente saturados.

El esfuerzo que se presenta en los contactos de las particulas con la tapa del modelo (figura 5), o entre
las particulas del suelo, op, que se define como

Op = AS (13)

N

es en general alto y dificil de evaluar, por la dificultad de conocer en la naturaleza, tanto la fuerza como
el area de contacto entre las particulas. Por esta razén, para estudiar los fenédmenos que ocurren en una
masa de suelo se prefiere trabajar con la presion efectiva vertical pv', como se definié con la ecuacion
10, la cual se obtiene como se vera en los siguientes parrafos.

En la practica, la presion total vertical pv se puede calcular con relativa facilidad en un medio seminfinito;
la presion neutra o presion hidraulica uw, en suelos totalmente saturados, se puede valuar utilizando el
principio de los vasos comunicantes de la hidraulica, en caso de que el agua del suelo se encuentre en
una condicién hidrostatica; si existe una condiciéon hidrodinamica, ocasionada por diversos fenémenos,
como artesianismo, bombeo del agua del subsuelo u otros, la presion neutra se puede estimar en el
campo con el uso de piezémetros. Aun cuando el peso volumétrico del agua es funcion de varios
factores, como la temperatura, la aceleracion de la gravedad en el sitio, u otros, usaremos para fines
practicos un yw = 9.81 kN/m3.

La presion efectiva vertical pv’ se puede entonces calcular empleando la ecuacién 12

pv = pv - Uw (14)

g ojnude) L ojnyden

| oxauy
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Profundidad Presion total pv Presioén hidraulica uw Presion efectiva pv'
m kPa kPa kPa

z
>
E4

||‘<l

L ojnyden

Arena
gruesa

ysat = 18 kN/m3

yw = 9.81 kN/m3

Z oinude)

18(5)=90 9.81(5)=49.05 90-49.05=40.95

>
=)
(0]
X
o
—

DIAGRAMAS DE PRESION VERTICAL
FIGURA 6

Para ilustrar la forma de computar las presiones verticales en los suelos, consideremos un sedimento de
arena gruesa, el cual el nivel de agua freatica (NAF) se encuentra en la superficie del terreno. El suelo
tiene un peso volumétrico saturado ysat = 18 kN/m? (figura 6). A 5 m de profundidad la presion total
vertical vale 18(5) = 90 kN/m? = 90 kPa; suponiendo que el agua se encuentra en una condicion
hidrostatica, y utilizando el principio de los vasos comunicantes, la presién neutra o presiéon en el agua
vale 9.81(5) = 49.05 kPa. Empleando la ecuacion 14 obtenemos la presion efectiva vertical a 5 m de
profundidad: pv’ = 90 — 49.05 = 40.95 kPa. En la figura 6 se exhibe la variacion de las presiones total,
neutra y efectiva con la profundidad.

>

2

@

3

Profundidad Presion total pv Presién hidraulica uw Presion efectiva pv' ©w
m kPa kPa kPa

yd = 13 kN/m3 13(2)=26

NAF (@)

2 26 [V

- = g

- =

=

4 o

B ysat = 18 kN/m3 =

6 (@)

[Y)

©

g

s IR )

13(2)+18(6)=134 9.81(6)=58.86 134-58.86=75.14 e

DIAGRAMAS DE PRESION VERTICAL
FIGURA 7

Consideremos ahora otro depésito de la misma arena, en el cual el NAF se encuentra a 2 m de
profundidad (figura 7). Consideremos ademas que la arena esta seca arriba del NAF, y que tiene un
peso volumétrico seco de 13 kN/m3. Los diagramas de presion total, presion neutra y presion efectiva se
muestran en la figura 7, calculados hasta una profundidad de 8 m. Por definicién del nivel de agua
freatica (NAF), la presion hidraulica a 2 m de profundidad vale cero, y luego aumenta linealmente con la

 oxauy
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profundidad (suponiendo una condicion hidrostatica). A manera de ejemplo, las presiones a 8 m de
profundidad son

pwe = 13(2) + 18(6) = 134 kPa

L ojnyden

uws = 9.81(6) = 58.86 kPa
pvs’ = 134 — 58.86 = 75.14 kPa
Si el agua del suelo esta en una condicion hidrostatica, la presion efectiva vertical se puede obtener

también usando en los calculos el peso volumétrico sumergido vy’ = ysat —yw, para las elevaciones bajo el
NAF. Asi

Z oinude)

pw’ = 13(2) + (18 — 9.81)(6) = 75.14 kPa

En suelos finos, como comentamos en parrafos anteriores, el fendmeno capilar juega un papel
importante, que ocasiona ocurra una ascension del agua, cuya magnitud depende del tamafio de las
particulas del suelo. Como ejemplo, consideremos una arcilla de peso volumétrico saturado 16 kN/m3,
en el cual el NAF se encuentra a 1.5 m de profundidad. Supongamos que por capilaridad el agua
asciende hasta la superficie. Del nivel freatico hacia arriba el agua esta sujeta a presiones menores que
la atmosférica, por lo que en esta zona la presion en el agua es negativa. Bajo el NAF el agua soporta
presiones mayores que la atmosférica, siendo éstas positivas. Los diagramas de presion total, neutra y
efectiva se exhiben en la figura 8. A continuacién presentamos los calculos para diferentes niveles:

| oxauy

Profundidad Presion total pv Presion hidraulica uw Presion efectiva pv'
m kPa kPa kPa
16(1.5)=24 7
NAF /
\V4 0-(-14.715)
2 — 9.81(-1.5) =14.715 24

=-14.715

=
2
®
P
o
w

ysat = 16 kKN/m3

€ ojnyde)

16(8)=128 9.81(8-1.5)=63.765 128-63.765=64.235

DIAGRAMAS DE PRESION VERTICAL
FIGURA 8

y ojnude)

Profundidad igual a cero: pvo = 0; uwo = 9.81(-1.5) = -14.715 kPa; pvo’ = 0 —(-14.715) = 14.715 kPa
Profundidad igual a 1.5 m: pv1.s = 16(1.5) = 24 kPa; uw1s = 0; pvis’ =24 — 0 = 24 kPa

Profundidad igual a 8 m: pus = 16(8) = 128 kPa; uws = 9.81(8 — 1.5) = 63.765 kPa; pus’ = 128 — 63.765 =
64.235 kPa

 oxauy

En la figura 8 se muestran los diagramas de presiones total, hidraulica y efectiva.
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En este ejemplo estamos suponiendo que el suelo se encuentra totalmente saturado por capilaridad
hasta la superficie.

En la naturaleza, la condicidn del agua en la zona arriba del NAF puede variar apreciablemente durante
todo afo. Asi, en época de lluvias el suelo puede estar totalmente saturado debido a la alta precipitacion
pluvial, mientras que en la temporada de estiaje el terreno puede estar con un grado de saturacién bajo
cerca de la superficie, debido al fenomeno de evapotranspiracion; mas abajo puede estar parcialmente
saturado y cerca del NAF totalmente saturado. Por esta razén, conviene en la practica suponer la
condicion mas desfavorable durante la vida util de una obra de ingenieria, y calcular los diagramas de
presion para esta situacion.

L ojnyden

En ocasiones puede ocurrir que en el campo el agua esté en una condicién hidrodinamica diferente a la
hidrostatica. El flujo hidrodinamico puede ocurrir cuando se extrae por bombeo el agua del subsuelo, o
cuando se presenta el fendmeno de artesianismo. En estos casos, la estimacion de la presion en el
agua se realiza con la colocacion de piezdOmetros, que son instrumentos que consisten en tubos abiertos
que se introducen en el subsuelo, y permiten el libre acceso del agua por su extremo inferior y la
medicion del nivel del agua en su porcion superior. En la figura 9 se exhibe un piezémetro abierto tipo
Casagrande (Santoyo y Contreras, 2001).

Z oinude)

| oxauy
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LEY DE DARCY
Carga hidraulica
Sea una region de flujo como la mostrada en la figura 10. Definimos la carga hidraulica en un punto de

dicha regién como la suma de la carga de posicién, mas la carga de presion, mas la carga de velocidad,
es decir

L ojnyden

h =z + uwlyw + v¥/2g (15)

La velocidad del agua en el subsuelo en general es pequefia, y suele despreciarse el término de la
carga de velocidad; asi, la ecuacién 15 queda

Z oinude)

h =z + Uwlyw (16)

Instalemos dos piezdmetros en los extremos del elemento de suelo mostrado en la figura 10. En el
punto 1 el agua ascendera hasta una altura que depende de la carga de presion en dicho punto. En el
punto 2 el agua asciende a una altura menor, debido a la disipacién de energia por calor debido a la
friccion entre agua y particulas del suelo.

| oxauy

M Piezometros M

uwi/vo flujo
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ELEMENTO DE SUELO EN UNA REGION DE FLUJO
FIGURA 10
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Si llamamos uwt a la presién en el agua en el punto 1, la altura a la que asciende el agua en el
piezémetro, medida desde el punto 1, valdra uwi/yw, la cual se conoce como carga de presion y se
expresa en metros de columna de agua. Tracemos un plano de referencia y midamos la distancia
vertical entre éste y el punto 1; a esta altura se le conoce como carga de posicion del punto 1. Como
indicamos antes, a la suma de las cargas de presion y de posicion (despreciando la carga de velocidad)
se le denomina carga hidraulica (o altura piezométrica).

L ojnyden

Por lo tanto, la carga hidraulica en el punto 1 es
h1 = z1 + Uwi/yw

En el punto 2

Z oinude)

ha=2z+ UWZ/YW

De acuerdo con el teorema de Bernoulli, la carga hidraulica en el punto 1 sera igual a la carga hidraulica

en el punto 2 mas la pérdida de carga hidraulica Ah por disipaciéon de energia %

X
h1 = h2 + Ah (17) =
Ah =h1-h2 (18)

Gradiente hidraulico

El gradiente hidraulico, i1-2, entre los puntos 1y 2 se define como el cociente entre la pérdida de carga
hidraulica entre dichos puntos y la longitud entre ellos, medida ésta en la direccion del flujo. Asi, en la
region de flujo de la figura 10, el gradiente hidraulico entre los puntos 1 y 2 vale (Deméneghi y
coautores, 1989)

_ &

I, AL (19)

=
2
®
P
o
w

Como senalamos antes, en mecanica de suelos, en general el flujo que ocurre en el subsuelo es del tipo
laminar; so6lo en condiciones muy particulares se llega a presentar flujo turbulento.

Ley de Darcy

€ ojnyde)

Para flujo laminar, Henri Darcy encontrd que la velocidad de descarga en el terreno es proporcional al
gradiente hidraulico, es decir

&

vai (20) 8
g

_ 7 5
v = ki (21) -

En la ecuacion 21, k es un coeficiente de proporcionalidad, y se conoce como coeficiente de
conductividad hidraulica o coeficiente de permeabilidad. La férmula 21 es justamente la ley de Darcy.

En la ecuaciéon 21 la variable v es la velocidad de descarga, que se obtiene al dividir el gasto de
descarga entre el area total transversal del elemento (en direccion normal a las lineas de flujo). De
hecho, la velocidad de descarga no mide la velocidad real del agua, pues para su determinacién no se
emplea el drea de los vacios del suelo. Para hacer una estimacion mas realista de la velocidad del agua
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se obtiene la velocidad de filtracién, la cual es el cociente del gasto de descarga entre el area de los
vacios del suelo. De acuerdo con la figura 11

(@)

3

_ 9 =
v, = c
a o

—

O

)

a S,

VvV, =— =
f 1=
a, o

(]

T AT T T T T - T =
Vacios 2

oy °V :

\% Vv o
~— a I ~—— I ~—— -

b

VELOCIDAD DE FILTRACION

FIGURA 11
>
@
Tomando un espesor unitario en direccion normal al papel (figura 11) 3
(b) =
V, _a, e
= ==0n=—
V., a I+e
(@)
Q
donde n = porosidad =S
e = relacion de vacios %
Por lo tanto =
1 I+e
Vp=—Vv=—"V (22)
n e

¥ oinyde)

Conociendo entontes la velocidad de descarga, v, y la porosidad, n, o la relacién de vacios, €, se puede
estimar la velocidad de filtracion, la cual es una medida aproximada de la velocidad real del agua en el
suelo.
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METODOS PARA DETERMINAR EL COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD
Los procedimientos para determinar el coeficiente de conductividad hidraulica o coeficiente de
permeabilidad, k, del suelo se dividen en: (1) métodos directos, y (2) métodos indirectos.
1) Meétodos directos
a) Permeametro de carga constante
b) Permeametro de carga variable
c) Prueba de bombeo en el campo
Permeametro de carga constante
Sea el espécimen de suelo con area transversal A y longitud AL mostrado en la figura 12, el cual se

somete a una pérdida de carga hidraulica Ah como se indica en la figura, y se mide en un recipiente el
volumen de agua V que pasa en un tiempo t.

—

Ah = constante

malla

)

suelo
recipiente para medir el
volumen de agua
PERMEAMETRO DE CARGA CONSTANTE
FIGURA 12
El gasto es

_¥
1 t
=7
t
V=gt

g ojnude) L ojnyden
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Empleando la ley de Darcy

V= Avt = Akit (23) &
-9\
Pero =
o

Y
N 9
Sustituyendo en la ecuacion 23 =
c
5
v=ak >

AL

>
_ VAL (24) g
(Ah)At x

Este tipo de pruebas sélo pueden hacerse en materiales permeables como gravas y arenas, para que el
volumen de agua en el recipiente no tenga tiempo de sufrir evaporacion.

Permeametro de carga variable

El permeametro de carga variable se emplea en suelos de pequefias particulas, como las arenas finas,
las arenas limosas y los limos arenosos. En éste se mide la cantidad de agua que atraviesa la muestra
de suelo por la diferencia de niveles en un tubo alimentador, como se exhibe en la figura 13. Asi,
usando la ley de Darcy

>
2
av 2
=——=Av=Aki -
dt =
dV = kiAdt (25)
&
En el tiempo dt habra ocurrido un desplazamiento vertical d(Ah), por lo que 'g
c
dv = —ad(Ah) (26) 2,
Igualamos los volumenes dados por las ecuaciones 25 y 26
(@)
)
Akidt = —ad(Ah) (27) T,
c
Pero g
Y
AL
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A |h,
r
AN
PERMEAMETRO DE CARGA VARIABLE
FIGURA 13

Reemplazando en la ecuacién 27, e integrando
- aIMZ d(an) _ ]LAY dt

Ay Ah AL J0
k= DALy A (28)

At Ah,
Como Inx=2.3log1w0 x =2.3 log x
k= 2.3aAL log Ah, (29)

At Ah,

Prueba de bombeo en el campo

La obtencién de la permeabilidad en el campo en forma directa se puede llevar a cabo mediante la
ejecucion de pruebas de bombeo. Este procedimiento tiene la ventaja de que involucra una gran masa
de suelo, por lo que el coeficiente de permeabilidad encontrado es representativo de un volumen grande
del terreno.

g ojnude) L ojnyden
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Consideremos el pozo de la figura 14 (Zeevaert, 1973). El gasto de bombeo q vale

q = 2nry ko(dy/dr) + 2xrd1 ka(dy/dr) + 2rrd2 ko(dy/dr) + ... g)
©
Integrando =
o
qJ (drir) = 2nko [ y dy + 2ndik+ | dy + 2nd2kz [ dy + ... + C (30) =

Tenemos las siguientes condiciones de frontera (figura 14): para r = Ro, y = do. Reemplazando en la
ecuacion 30

C=q|n Ro-nkodoz-zndoz:kidi

81
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POzO DE BOMBEO
FIGURA 14
(Zeevaert, 1973)
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Es decir

q In (Ro/r) = 1tko (d02 - y2) + 2 (do - y) T ki di (31)
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Consideremos un pozo de bombeo con flujo confinado (ko = 0) y un solo estrato permeable, de

(@)
coeficiente de permeabilidad k y espesor d. La ecuacién 31 queda g

=
qIn (Ro/r) = 27 (do — y) k d s
Tomemos dos puntos a distancias r1 y r2 del pozo (r1 < rz, y1 < y2). Reemplazando en la ecuacion
anterior

g
g In (Ro/r1) = 21 (do — y1) k d (32) T,

c
g In (Ro/r2) = 21 (do — y2) k d (33) g’

Restando la ecuacién 33 de la ecuacion 32, y despejando k

qh{rzj

14

kzil
27d(y, - )

La formula 34 permite calcular el coeficiente de permeabilidad k de un acuifero de espesor d, con
mediciones en dos piezometros (r1, y1) y (r2, y2).

| oxauy

(34)

2) Métodos indirectos
Calculo a partir de la curva granulométrica

Allen Hazen encontré que para filiros de arena limpia, el coeficiente de permeabilidad se puede
expresar como

=
5
0]
x
()
w

k=CDj}, (35)

donde k = coeficiente de permeabilidad, cm/s
D,, = diametro efectivo, cm

€ ojnyde)

Esta formula fue obtenida mediante experimentacién con arenas uniformes con un D10 comprendido
entre 0.1y 3 mm.

En estos suelos el valor de C fluctia entre 41 y 146; en general se acepta un valor medio C = 116.

La ecuacién 35 sélo sirve para dar un valor grosero del coeficiente de permeabilidad en arenas.

y ojnude)

En la tabla 2 se presentan magnitudes del coeficiente de permeabilidad k para diferentes suelos (Das,
2001)

 oxauy
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TABLA 2

MAGNITUDES DEL COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD VERTICAL -
Tipo de suelo kz %

cm/s =

Grava limpia >1.0 o
Arena limpia, mezcla de arena y 1.0a 103 -
grava limpias
Arena fina, limo, mezcla de arena, 10%a 107
limo y arcilla
Arcilla homogénea <107

(Das, 2001)

Z oinude)

ECUACION GENERAL DEL FLUJO DE AGUA EN SUELOS

En este inciso obtendremos la formula general hidrodinamica que rige el flujo permanente de agua a
través de medios porosos, en un suelo totalmente saturado, suponiendo valida la ley de Darcy.

>
=}
o)
X
o
—

Consideremos una regién de flujo en un suelo, y tomemos un elemento de suelo dentro de ella (figura
15). Denominemos vx, vy y Vz a las velocidades del agua en las direcciones x, y y z, respectivamente.

z
A
|
|
| .
| vz
I >
| =}
N :
| | VX P So
A%
| v.'=v. +— dx
I X X ax
|
| 5
vw T~ i E— VY -g-‘
! Y ov S
[ " y 9)
S s v,'=v 4 dy 5
/ g y
e
/// vX' a g))
7 1 _ vz d '%
, I VZ = VZ + Z c
k/ vz Z g

ELEMENTO DE SUELO EN UNA REGION DE FLUJO PERMANENTE
FIGURA 15
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El gasto de entrada al elemento es (Deméneghi y coautores, 1989)
v.dydz +v dxdz + v_dxdy (36)

El gasto de salida

L ojnyden

v, 'dydz +v 'dxdz +v,'dxdy

(@)

)

ov =

(vx + v, dxjdydz +| v, +—2dy ldxdz + | v, + o, dz |dxdy (37) g
ox Y oy 0z )

N

Aceptando que no hay pérdida de masa de agua dentro del elemento, y que tampoco existe variacion de
volumen del mismo, el gasto de entrada debe ser igual al gasto de salida. Por lo tanto, podemos igualar

las expresiones 36 y 37 g
ov., O ov %
v
Tx 4 Y7z ) (38) —
ox Oy Oz

A la expresion 38 se le conoce como ecuacion de continuidad del gasto.

Consideremos valida la ley de Darcy (v = ki), y que

. . Ah  Oh .
i, =lim — = — etcétera
A0 Ay Ox
>
v, =ki =k, oh o
ox o
. Oh w
v, =ki =k, 5 (39)
v=ki =k 2
0z

€ ojnyde)

Reemplazando las ecuaciones 39 en la ecuacién de continuidad 38

(1, 9], 2 ), 2, ) o
ox\ “ox) oy\ "oy) oz\ "oz

Consideremos que la permeabilidad se mantiene constante en las direcciones x, y y z, entonces kx, ky y
kz son constantes, y

v ojnyude)

2 2 2
P O O
Ox " oy 0z

0 (41)
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Trabajando unicamente con flujo bidimensional en direccion xy, es decir, suponiendo que la componente
de la velocidad en la direccion z, vz, es nula
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o’h . 0°h
8x 5‘y @)
3

Aceptando ahora la condicion de isotropia, es decir, que la permeabilidad en la direccion X, kx, es igual a =
la permeabilidad en la direccién vy, ky, kx = ky = k o
o’h  o°h
G (43)
ox~ Oy

A esta ultima expresion se le conoce en matematicas como la ecuacion de Laplace, la cual rige el flujo
de agua bidimensional, en un medio poroso homogéneo e isétropo.

g ojnude)

La férmula 43 se puede poner V24 =0, donde

o° o

V2—¥+6y2

| oxauy

Las ecuaciones 40 a 43 se pueden resolver con los siguientes procedimientos: (a) solucion grafica, (b)
solucidn analitica, y (c) solucidon numérica.

SOLUCION GRAFICA. REDES DE FLUJO

Sea el vertedor de demasias de la figura 16. A esta estructura la consideramos impermeable.
Supongamos ademas que el vertedor se desplanta sobre un suelo permeable, homogé-neo e isétropo.
Debido a que la carga hidraulica es mayor del lado de aguas arriba, el agua fluye de izquierda a derecha
en la figura.
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Impermeable v =
© VY o _ T - [VX 5
Medio permeable, K _>Y/q))( =V= {Vy} %
homogéneo e isotropo «— linea equipotencial o
) f _ kh=cte -
linea de flujo <~—p=cte

Impermeable
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LINEA EQUIPOTENCIAL Y LINEA DE FLUJO
FIGURA 16
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Ademas, la carga hidraulica ira variando, de valores grandes del lado izquierdo a valores menores de
lado derecho, pues el flujo va disipando energia por friccion entre el agua y las particulas de suelo.

Por lo anterior, podemos considerar que la carga hidraulica h es una funcién escalar que depende de la
posicion del punto en la regién de flujo. Vemos entonces que tenemos una transformacion de un
espacio de dos dimensiones (las coordenadas del punto) a otro de una dimension (la funcién h). Es
decir, se trata de una funcién escalar f: R> — R, en la cual el dominio son las coordenadas del punto y
el codominio es el valor de h en dicho punto (Deméneghi y coautores, 1989). En general, la magnitud de
h la desconocemos en la region de flujo, salvo en las fronteras, donde con frecuencia se conoce.

L ojnyden

Supongamos que podemos trazar una curva que una los puntos en los cuales h es constante; sea esta
linea la curva 1 (figura 16). Si en la curva 1 h es constante, en un medio homogéneo e isétropo lo es
también el producto kh, pues k es constante en todo el medio permeable. Denominemos ¢ a la funcion
kh. En los puntos donde kh = cte

Z oinude)

(%, y) =k h(x, y) = cte

El gradiente de ¢ es

V¢_a¢i+a£j a(kh) +8(kh)j

==

Cox oy ox oy

Vo=k ik (44)
ox oy

>
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Pero, por la ley de Darcy

>
vx = kxix = kx @ CDD
ox X
oh o

vy = kyly = ky @
Por lo tanto Q
-g\
Vo=vitv,j (45) S—
w

Observamos que el vector gradiente es igual al vector velocidad del agua. Ademas, en matematicas se
demuestra que el vector gradiente V¢ es perpendicular a las lineas ¢ = cte (Apostol, 1969).

A las lineas @ = cte se les denomina lineas equipotenciales y a las trayectorias del agua se les llama
lineas de flujo.

y ojnude)

Por lo anterior, vemos que las lineas de flujo deben ser perpendiculares a las lineas equipotenciales.

De acuerdo con lo tratado en los parrafos precedentes, vimos que se distinguen dos clases de curvas
en una region de flujo: las lineas equipotenciales y las lineas de flujo: al conjunto formado por ambas se
le conoce como red de flujo. Las primeras son aquellas en las cuales la altura piezométrica es
constante, es decir, la energia del agua es constante en cada una de estas curvas. Las lineas de flujo
representan la trayectoria fisica del agua en la region de flujo.

 oxauy
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¢,Coémo se pueden trazar las dos familias de curvas de la red de flujo? Para su trazo establecemos las
siguientes dos condiciones adicionales (Juarez Badillo y Rico, 1969)

a) Dibujar las lineas de flujo de manera que el gasto, Aq, que pase por el canal formado entre cada dos
de ellas sea el mismo.

L ojnyden

b) Dibujar las lineas equipotenciales de manera que la caida de carga hidraulica, Ah, entre cada dos de
ellas sea la misma

Supongamos que hemos trazado una red de flujo que satisface las condiciones (a) y (b) y tomemos un
elemento limitado por dos equipotenciales ¢ y dos lineas de flujo y (figura 17). Denominemos canal de
flujo al espacio comprendido entre dos lineas de flujo; el gasto que pasa a través de él vale
(considerando un ancho unitario en direccion perpendicular al papel)

Z oinude)

Aq = aki

| oxauy
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CANAL DE FLUJO
FIGURA 17

€ ojnyde)

(Juarez Badillo y Rico, 1969)

. Ah

Pero 1 = 7 siendo Ah la pérdida de carga hidraulica entre dos equipotenciales consecutivas. Por lo g,’
©
tanto g
o
AL I

Aq =ak— (46)

b
. .l : e . >
El gasto a través de toda la region de flujo, dado que por hipotesis Aqg es igual en cada uno de los o
canales de flujo, valdra 3
N
Ah
q=n,Aq= nfak7 (47)
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donde nr es el numero total de canales de flujo.

Por otra parte, dado que Ah es igual entre dos equipotenciales consecutivas g
g
AH =
Ah=—— (48) ©
n, =
siendo AH la pérdida de carga hidraulica en toda la regién de flujo, y ne el numero total de caidas de o
potencial. Sustituyendo la ecuacion 48 en la ecuacion 47 %
£
a n (¢)
g=k—AH - (49) Mo
b n

e

En la férmula 49 vemos que, puesto que g, k, AH, ni y ne son constantes para una red de flujo dada, la
relacién a/b debe serlo también. Es decir, para que se satisfagan las condiciones (a) y (b), establecidas
anteriormente, se debe cumplir que la relacién a/b sea una constante.

| oxauy

En la practica, usualmente se emplea una relaciéon a/b igual a la unidad (a/b = 1), dada su implicacion en
la sencillez del trazo de una red de flujo.

Por lo estudiado anteriormente, podemos establecer que en una red de flujo se debe cumplir que las
lineas de flujo sean perpendiculares a las equipotenciales, y que ademas la relacion a/b (figura 17) sea
una constante, de preferencia igual a uno.

De hecho, en la practica en general no se conoce a priori una red de flujo, pero satisfaciendo los
requisitos sefalados en el parrafo anterior, se puede trazar por aproximaciones la red de flujo buscada.

Conviene entonces dibujar a tinta las fronteras de la region de flujo y trazar a lapiz una red de flujo
preliminar, que se ira ajustando hasta que cumpla los requisitos correspondientes.
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A continuacion se proporcionan algunas reglas para el trazo de una red de flujo (Casagrande, 1940;
Juarez Badillo y Rico, 1969):

1) Usense todas las oportunidades posibles para estudiar la apariencia de redes de flujo bien hechas,
tratando después de repetirlas sin tener a la vista el modelo, hasta alcanzar dibujos satisfactorios

2) Usualmente es suficiente trazar la red con un nimero de canales comprendido entre cuatro y cinco.
El uso de muchos canales dificulta grandemente el trazo y desvia la atencién de los aspectos
esenciales

€ ojnyde)

3) Debe siempre observarse la apariencia de la red en conjunto, sin tratar de corregir detalles hasta que
toda ella esté aproximadamente bien trazada

4) Frecuentemente hay partes de la red en que las lineas de flujo deben ser aproximadamente recta y
paralelas; en este caso los canales son mas o menos del mismo ancho y los cuadrados deben
resultar muy parecidos. Puede facilitarse el trazo de la red al comenzarla por esa zona

¥ ojnyde)

5) Las redes de flujo en areas confinadas, limitadas por fronteras paralelas (especialmente la superior y
la inferior) son frecuentemente simétricas y las lineas de flujo y las equipotenciales son entonces de
forma parecida a la eliptica

 oxauy

6) Un error comun en los principiantes es el de dibujar transiciones muy bruscas entre las partes rectas
y las curvas de las diferentes lineas. Debe tenerse presente que las transiciones deben ser siempre
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suaves y de forma parabdlica o eliptica; el tamafio de los diferentes cuadrados debe ir cambiando
también gradualmente

7) En general, el primer intento no conduce a una red de cuadrados en toda la extension de la region de
flujo. La caida de potencial entre dos equipotenciales sucesivas correspondientes a un cierto numero
de canales con el que se intento la solucidon no suele ser una parte entera exacta de la pérdida total
de potencial, de manera que al terminar la red suele quedar una ultima hilera de rectangulos entre
dos lineas equipotenciales, en la que la caida de carga es una fraccién de la Ah que haya
prevalecido en el resto de la red. Generalmente esto no es perjudicial para el calculo de ne,
estimando qué fraccién de caida ha resultado. Si, por razones de presentacion, se desea que todas
la hileras de cuadrados queden con el mismo Ah, podra corregirse la red, cambiando el nimero de
canales de flujo, bien sea por interpolacion o empezando de nuevo. No debe intentarse convertir la
hilera incompleta en una de cuadrados por correcciones puramente graficas, a no ser que el faltante
0 sobrante de espacio en la hilera incompleta sea muy pequefo

8) Las condiciones de frontera pueden introducir singularidades en la red que se discutiran con mas
detalle en los parrafos siguientes

9) Una superficie de salida en la red, en contacto con el aire, si no es horizontal, nunca sera ni linea de
flujo ni equipotencial, de manera que los cuadrados limitados por esa superficie no pueden ser
completos. Sin embargo, como mas adelante se demostrara, estas superficies deben cumplir la
condicién de que se tengan iguales caidas de posicion entre los puntos de ellas cortados por las
lineas equipotenciales

Ademas de las normas anteriores, es conveniente que las lineas de flujo y equipotenciales se dibujen
siempre completas. Los principiantes cometen numerosos errores de concepto en la red, por dejar
trazos incompletos que, de ser terminados, les hubieran revelado errores en forma muy clara.

En la figura 18 se exhiben redes de flujo para diferentes obras hidraulicas (Juarez Badillo y Rico, 1969).
Para determinar las fronteras en una red de flujo conviene recordar que el contacto entre el agua libre y

un medio permeable es una linea equipotencial, y que el contacto entre un medio impermeable y un
medio permeable es una linea de flujo.

g ojnude) L ojnyden
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Subpresion
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EJEMPLOS DE REDES DE FLUJO
FIGURA 18
(Juarez Badillo y Rico, 1969)
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Hasta aqui hemos visto la forma de trazar redes para un flujo confinado, el cual se presenta cuando las
fronteras estan bien definidas. En caso contrario, se dice que se trata de un problema de flujo no
confinado. Un ejemplo de flujo no confinado es el mostrado en la figura 19, en el cual, ademas de las
condiciones sefialadas para flujo confinado, se debe cumplir que la distancia vertical Ah entre dos
equipotenciales sucesivas debe ser la misma, dado que este valor corresponde a la pérdida de carga
hidraulica entre dos equipotenciales. Ejemplos de flujo no confinado son los que ocurren a través del
cuerpo de un talud, en una presa de tierra, etcétera.

y ojnude) ¢ ojnyde)
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Linea de corriente superior

FLUJO NO CONFINADO
FIGURA 19

Gasto de filtracién

Consideremos un vertedor impermeable como el indicado en la figura 20 y supongamos que se desea
determinar el gasto de filtracion por debajo de él. De acuerdo la ecuacion 49, y dado que en la red de
flujo a/b = 1, el gasto de filtracion vale

— Al
q = kAH (50)
n

e

Por lo tanto, para encontrar el gasto de filtracion hay que trazar la red de flujo y aplicar la ecuacién 50,
en la cual vemos que ademas se requiere conocer el coeficiente de permeabilidad k del suelo.
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Linea de corriente superior

V S n, =85
A A = A _

n=3 ] g,)
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RED DE FLUJO
FIGURA 20

Tratemos ahora de hallar la presion en el agua en un punto cualquiera de la red de flujo, digamos el
punto A (figura 20). Tracemos una linea de flujo paralela a las dos que limitan el punto A, la cual
interseca a la horizontal x-x’ en el punto 1. Conocemos la altura piezométrica d este punto, que tiene el
valor que se indica en la figura. Ahora bien, la altura piezométrica en el punto A sera igual a la del punto
1 menos la pérdida de carga hidraulica en el recorrido del agua de 1 a A; asi

>
=)
h,=h —23Ah (51) %’
w
an=2H (52)
ne
S
Pero =
c
" o
hy=z,+" o
Y
(@)
Por lo tanto %
Ei_,
=y =2, )y, (53) 5

Aplicando las ecuaciones 51 y 53 podemos calcular la presion en el agua en el punto A.

 oxauy
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Velocidad del agua
(@)
Supongamos ahora que deseamos determinar la velocidad del agua en el punto A. Para esto, hallamos %
primero el gradiente hidraulico en el cuadrado que contiene a dicho punto (figura 20). Por definicion de =
gradiente hidraulico )
i, = A (54)
b

La longitud b se obtiene midiéndola a escala directamente sobre la red de flujo.

Z oinude)

Aplicando la ley de Darcy: va = K ia, con lo cual podemos calcular la velocidad de descarga del agua en
el cuadrado que contiene al punto A, la cual se considera representativa de la velocidad de descarga en
dicho punto. Como sefialamos antes, la velocidad real de las moléculas de agua se obtiene con la
velocidad de filtracion, dada por la ecuacion 22.

| oxauy

Fuerza de filtracion

Otra cantidad importante para fines practicos que se puede obtener a partir de una red de flujo es la
denominada fuerza de filtracion, la cual representa fisicamente la fuerza que ejerce el agua sobre las
particulas sélidas debido al flujo. Al desplazarse una molécula de agua del punto 2 al punto 3 (figura 20),
el agua disipa por friccion una energia que esta representada por Ah (dado que Ah es una medida
indirecta de la disipacion de energia por la fuerza de friccion entre agua y soélido). La presiéon que pierde
el agua en un cuadrado vale yw(Ah); esta presion se transmite por friccion a las particulas solidas, la
cual tiene el mismo valor yw(Ah). La fuerza de filtracién en todo el cuadrado es (figura 20)

Fi = yw(Ah)a (55)

donde a es el area transversal del elemento. Podemos encontrar también la fuerza de filtracion en un
cuadrado por unidad de volumen (tomando un ancho unitario en direccién perpendicular al flujo)

_7.(an)a _y,(AR)
ab(1) b
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Iy =7 (56)

La determinaciéon de la fuerza de filtracién reviste importancia para estimar la posibilidad de erosion
interna de limos o arenas en una regién de flujo.

€ ojnyde)

Fenoémeno de “ebullicion” del suelo

Consideremos el cuadrado de una red de flujo mostrado en la figura 21. Como se presenta flujo
ascendente, la proyeccioén vertical de la fuerza de filtracion Fr puede superar el peso sumergido del
elemento de suelo, en cuyo caso se produce el fendmeno que se conoce como “ebullicion” del suelo.

y ojnude)
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Linea de flujo

L ojnyden

Z oinude)

Equipotencial

%

(Cs Flujo de Agua Figuras)

| oxauy

"EBULLICION" DEL SUELO
FIGURA 21

La fuerza de filtracion por unidad de volumen, usando la ecuacion 56, vale (figura 21)
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En todo el cuadrado
F, =7,i(a)o)1)
El peso sumergido del elemento es

w'=y'(a)fp)1)

El fendmeno de “ebullicion” se inicia cuando

€ ojnyde)

F,cosa=W' (97)

y ojnude)

Sustituyendo valores en la ecuacién 57

7. ila)b)cosa = y'(a)b)

>
=)
El gradiente critico, para cuando se inicia la “ebullicion”, lo despejamos de esta expresion )
o
) 'l -
lcrit = L (58)
7, cosa
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Si el flujo es vertical, a = 0, e

[y =" (59)

w

Seccién transformada

iINDICE

En la naturaleza los suelos no son is6tropos, debido principalmente a los fendmenos de sedimentacion y
estratificacion que se producen al formarse el suelo. Por otra parte, en una obra de tierra la
compactacion ocasiona también un fendmeno de anisotropia. De esta forma, es comun encontrar
materiales anisétropos. A continuacion veremos que con el artificio de la seccién transformada se puede
hacer extensiva la solucion de la ecuacién de Laplace para medios isétropos al problema de los medios

anisotropos.

Consideremos una region de flujo en un medio anisétropo en el que kx # ky. La ecuaciéon que rige esta

clase de flujo es la 42

0’h o’h
ka'Fky?:O (60)
X
Hagamos una transformacion de la ordenada y al valor y’ dado por

k
|k 61
Y=Y (61)

y

2
Obtengamos ——- en funcién de y’

oh _ohdy' . o' [k,

o o o Nk,

oy k, oy'

Derivamos 62 con respecto a y

Fh_ [k ofon
oy k, oy\ oy'

Hagamos
B 811‘
y
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Por lo tanto

o _ [k, oB
8y2 ky oy
Pero

En consecuencia

OB _ 0h_ |k,
oy a(y,)z ky

Reemplazando en la ecuacion 63

Oh_ |k, O'h |k,
oy ’ ky a(y,)z ky

y

O’h _k, O'h
o'k, o0y

Sustituyendo la ecuacién 64 en la ecuacion 60

2 2
o Ot e O
Ox k, a(y")

Fh o

=0
ox* i 6(y')2

iINDICE

(63)

(64)

(65)

Pero la 65 es la ecuacion de Laplace (férmula 43), la cual rige el flujo bidimensional a través de un

medio homogéneo e isétropo.

Por lo anterior, vemos que haciendo la transformacion de la ordenada y al valor de y’, dado por la
expresion 61, la ecuacion de flujo bidimensional en un medio anisétropo (formula 60) se transforma en
la ecuacion de Laplace (formula 43). Por lo tanto, con esta transformacion se puede aplicar todo lo visto
para el flujo en un medio isétropo, es decir, se puede usar la teoria de las redes de flujo estudiada en los

incisos anteriores para los medios anisétropos.
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En la figura 22 se muestra un ejemplo de seccion transformada.

kx = 25Ky

a) Seccion real

_l_/—\—/]
y =

> X

v

[k}
y'=f = y=>5y
kY

\/

b) Seccién transformada

SECCION TRANSFORMADA
FIGURA 22

Para determinar el gasto de filtracion en una seccion transformada, se procede de acuerdo con lo visto
al principio del inciso sobre Ecuacion General del Flujo de Agua. El gasto de entrada a un elemento
(para flujo bidimensional) esta dado por la expresion 36 (con vz =0)

dq = vxdydz + vvdxdz (66)

Considerando valida la ley de Darcy
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dq = ki dydz + ki dxdz

(@)

oh oh QL

dq = kx adydz + ky 561)(7612 (67) E__.;
o

Por otra parte, en un medio homogéneo e isotropo kx=ky =Kk, y

dg = k(gﬁ dydz + gﬁdxdzj (68)

Z oinude)

En un medio anisétropo kx # ky; empleando la transformacion (ecuacion 61)

y= k*y

y

| oxauy

Arribamos a (ecuacion 62)

o _ [k, on
oy k, oy'

Reemplazando en la férmula 67

dq =k, Zhdydz +hk, | a—h' dxdz (69)
X

k, Oy
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Pero

k
dr= %y dy = |-=dy'
k, k,

(@)
Q
-g\
Sustituyendo en la ecuacion 69 %
w
k

dg =k, oh —rdy'dz +k, Ky a—h'dxdz
ox \ k, k, Oy o
)
-g\
——(oh ., oh =
dq = kxky [axdy dz + ay'ddeJ (70) i

Comparando las expresiones 68 y 70 vemos que el célculo del gasto en la seccidon transformada se
puede hacer en forma analoga al computo del gasto en un medio is6tropo (usando redes de flujo), con
la salvedad de que debe emplearse un coeficiente de permeabilidad equivalente, igual al promedio
geomeétrico de las permeabilidades horizontal y vertical

 oxauy

k=_|kk, (71)
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SOLUCION ANALITICA DE LA ECUACION DE FLUJO

Para las condiciones de frontera mostradas en la figura 23, que consisten en un vertedor impermeable
apoyado sobre un medio seminfinito, usando las herramientas matematicas adecuadas, se obtiene que
la solucién de la ecuacion de Laplace (formula 43)

2 2
o, 0, 72
ox~ oy

da lugar a dos familias de curvas: la lineas de flujo resultan elipses, y las lineas equipotenciales son
hipérbolas, como se indica en la figura 23 (Juarez Badillo y Rico, 1969)
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RED DE FLUJO
FIGURA 23
(Juarez Badillo y Rico, 1969)
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Solucion de la ecuacion de flujo de agua en
suelos, mediante el Método del elemento finito

Consideremos un conjunto de ecuaciones dife-
renciales dado por

A(u)=0 (1)
en un cierto dominio Q.

Supongamos ademas que se deben satisfacer
las siguientes condiciones de frontera

B(u)=0 (2)

en la frontera T

El método de residuos ponderados consiste en

buscar una solucién de la forma (Zienkiewicz,

1977)

Jo vT A(u) dQ + [r vT B(u) dI' = 0 (3)

v es un conjunto de funciones que se puede

elegir de forma que favorezca la solucién de la

ec 3.

En nuestro caso, la ecuacion diferencial del flujo

de agua en suelos es (flujo en dos dimen-

siones)

(0/ox) [kx(chlox)] + (oloy) [ky(dh/oy)] =0  (4)

Podemos hacer

A(u) = (dlox) [kx(eh/ox)] + (6ldy) [ky(chidy)]

vi=¢

La ec 3 queda

Ia & {(816x) [kx(0h/6x)] + (6/0y) [ky(dh/dy)] } dA =0
(5)

donde A = area del cuerpo que se esta
analizando.

Las condiciones de frontera las satisfaremos
dando valores conocidos a la altura piezo-
métrica h en dichas fronteras.

Observamos que

(0/0x) [ kx(oh/ox)]
= ¢ (0/0x) [kx(6h/ox)] + (0d/Ox) kx (6h/OX)

¢ (0/0x) [kx(oh/ox)]
= (010X) [ kx(6h/0X)] - kx (0p/OX) (6h/ox)

La ec 5 queda
[a { (816x) [¢ kx (Bh/OX)] + (8/y) [ ky (Bh/dy)] } dA
- Ia [ kx(8/ox)(2h/dx) + ky(00/dy)(6h/oy) ] dA =0
(6)
Trabajemos con la primera integral de la ec 6.
El teorema de la divergencia o teorema de
Gauss establece que, en el plano xy
[adivEdA=[s(F-n)dS (7)

Sean

(I)Vx Nx
E= n=
o vy Ny

div E = (0/0x) (¢ vx) + (/dy) (¢ vy)

Pero

vx = kx (0h/0X) 'y vy = ky (3h/dy)

div E = (/o) [okx(0h/0x)] + (0/dy) [pky(Oh/dy)]
(E-n)=¢vxnx+¢vyny

Reemplazando en la ec 7

[a {(816x) [dkx(E/OxX)] + (0ly) [dky(Bh/dy)]} A

" Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenieria Civil, Topografica y Geodésica.
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=Js o vx N+ ¢ vy ny dS
La primera integral de la ec 6 queda

[a £ (8/6%) [¢ k (BN/OX)] + (812Y) [ ky (5h/dy)] } dA
=[s ¢ (Ve nx + vy ny) dS = Js ¢ va dS

En esta ultima ecuacion nx y ny son los cosenos
directores de la normal unitaria n a la frontera y
Vn = VxNx + wny = v - n es el flujo de agua a lo
largo de la normal unitaria hacia fuera, que es
especificado por las condiciones de frontera.
Como en nuestro caso las condiciones de
frontera las manejaremos dando valores a la
altura piezométrica h en dicha frontera,
podemos ignorar la primera integral de la ec 6.
Asi, la ec 6 queda de la siguiente forma

[ [ kx (00/0x) (8h/éx) + ky (00/0y) (8h/dy) ] dA = O
(8)

Es decir

[alod/ox odloy] | kx O oh/ox |dA=0 (9)
0 ky ohloy

Por otra parte, en el método del elemento finito,
el medio continuo se discretiza en elementos, la
ec9es

e [a[00/Ox 09/y]| kx O | | oh/ox |dA =0
0 ky || an/oy (10)

donde la sumatoria se refiere a todos los
elementos del medio, y la integral se aplica a
cada elemento.

Funciones de interpolacion. La funcion
desconocida u se estima de la siguiente forma

uzig=2XNiai=Na (11)

En flujo de agua requerimos determinar la
variacion de la altura piezométrica h, por lo que
la funcion desconocida es justamente h. De
acuerdo con la ec 11, podemos escribir

h=N he (12)
donde, si el elemento es un triangulo

N =[N, N2, N3] = [§, 0, 1-E] (13)

he = [hi, hj, h]" (14)

Esdecir h=&hi+nh+(1-£m) he  (15)

iINDICE

h® mide los valores de la altura piezométrica en
los vértices del triangulo (fig 1). N es una
funcioén de interpolacion, para valuar los valores
de h dentro del elemento. Como h debe ser
igual a hi, hj y hg, respectivamente, en los
vértices del elemento, los valores de &, n y (1-&-
1) deben ser unitarios en dichos vértices.

Asi, en el nudo i: £ =1, n = 0. Sustituyendo en la
ec 15: h = hi.

En el nudo j: n =1, £ = 0. Reemplazando en la
ec 15: h =h;

En el nudo k: § = n = 0. Sustituyendo en la ec
15: h = hk.

Para el elemento triangular, las coordenadas x
y y también se pueden representar en términos
de coordenadas nodales, usando las mismas
funciones de forma (Chandrupatla y Belegundu,
1999); asi, de acuerdo con las ecuaciones 12 y
15

X=N1xi+Nexj+ Naxk =Exi+nx+ (1-&n) x  (16)
y=Niyi+ N2yj+ Nayk=Eyi+ny+ (1-Em) v (17)
Obtengamos a continuacion el vector [oh/ox,
oh/oy]" en funcion de los valores de h en los
vértices del triangulo h;, h; y hk.

(0h/og) = (ohlox) (ox/E) + (dhldy) (Oy/E)

(6h/om) = (ohlox) (ox/dn) + (dhldy) (dylom)

Usando las ecuaciones 16y 17

oh/og Xik Yik| | oh/ox oh/ox

oh/on Xk Y| | oh/oy oh/oy

[

donde xi = Xi - Xk, etcétera

Xik Yik™]
J= (18)
Xik Yik
oh/ox oh/og
= J7 (19)
ohloy ohlon

Derivemos la ec 15
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Comportamiento de Suelos

oh/og = hi - hg, oh/on = h;j- hk

ohlaE 1 0 -1 hi
ohlo 0 1 -1 i

Reemplazando en la ec 19

oh/ox 1 yk -yk [|1 O - hi
oney | 1d1 | xx xk ||l0 1 - hy

h

oo

donde yi =Yy;j - yk, etcétera

oh/ox
= Bh® (20)
ohloy

donde

1 Vik Vi Vi
[J| Xq Xk Xji

Volvamos a la ec 10

e [A[00/OX 0ploy]| kx O | | oh/ox | dA =0
0 ky || ohioy (22)

Podemos elegir el valor de ¢ de acuerdo con el
procedimiento de Galerkin
¢=Nh® (23)

Procediendo en forma similar que para la altura
piezométrica h (véanse las ecuaciones 12 y 20)

ahlox
= Bh® (24)
aploy

Reemplazando las ecuaciones 20 y 24 en la ec
22

e Ja (Bh®)TK (Bhe) dA=0
Es decir

(h*)"Ze [a (B"K' B)h® dA=0 (25)
donde

kx 0
N
0 ky

iINDICE

Si se selecciona h® de tal forma que se cumplan
las condiciones de frontera, la ec 25 queda

Ye ((ABTK'BdA)h® =0
Ye ke he =0 (27)
siendo  k®= [aBTk'BdA (28)

Notamos que [a dA = A® = |J|/2 = area del ele-
mento m, por lo tanto

ko= A°BTK'B (29)

Sustituyendo las ecuaciones 21y 26 en la ec 29

ke [ y® Yk YiYi |
ke = YikYki  Yki? YiYki
2[00 | vwy vayi v
ky B Xk XikXkj inij_
+ XiXik  Xik? XiiXik (30)
2|Q | L XkiXii XikXji Xji? _|
Si hacemos
KE =3 k® (31)

la ec 27 queda
KEhE=0 (32)

siendo hF el vector de altura piezométrica en los
nudos de todos los elementos de la region de
flujo.

Como indicamos antes, la region en estudio se
divide en elementos. Si éstos son triangulares,
para la soluciéon del método se usan las
ecuaciones 18, 30, 31 y 32. Se obtiene un
sistema de ecuaciones en el que las incognitas
son las magnitudes de la altura piezométrica en
los nudos de los elementos. Resolviendo el
sistema se determina la variacion de h en toda
la region de flujo.

Ejemplo

Determinar la altura piezométrica h en el punto
3 de la fig E-1, usando el método del elemento
finito. h vale 1000 cm en los puntos 1y 2, y 400
cm en los puntos 4 y 5. En el medio permeable
kx = ky = 12x10-2 cm/s.
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Solucion o
Para la solucion del problema se aplica la ec 1 2 3 4 5 g
32: KFhE=0 6800 -1600 -6800 1600 0 1 =
La numeracion de los nudos y las coordenadas -1600 6800 -6800 O 1600 2 o
de éstos se muestran a continuacién KE =|-6800 -6800 27200 -6800 -6800 3 -
1600 0 -6800 6800 -1600 4
Elemento i i k 0 1600 -6800 -1600 6800 5
1 1 3 2 x 20x10" 8
2 3 4 5 o,
3 1 4 3 (hF)T = [h1, h2, hs, hs, hs] g
4 2 3 5 °
A continuacién utilizamos Unicamente el tercer N
Ele- X X X vi y Vi renglén de la ec 32: KE hE = 0, porque el nudo 3
mento es el unico donde h no esta preestablecida:
ecml em Lem | om | em | em -6800h+1-6800h2+27200h3-6800h4-6800hs = 0 %
1 0 50 0 0 30 60 Como ht1 = h2 = 1000 cm Yy hs = hs = 400 cm, (‘>[2
2 50 | 100 | 100 | 30 0 60 encontramos hz = 700 cm. °
3 0 | 100 | 50 | 0 o (3| T -
4 0 50 | 100 | 60 30 60

Ciudad Universitaria, D F, noviembre de 2004

Determinemos la matriz ki® del elemento 1.
Usando la ec 18

|: 0-0 0-60 :| |: 0 60 :| Referencias
Ji = =
= Chandrupatla, T R y Belegundu, A D, Introduc-
= 50-0 320'60 50 -30 cién al Estudio del Elemento Finito en Ingenie-
J1| =3000 cm ria, Prentice Hall, 1999
Empleando la ec 30, con
yjk=yj-yk=30-60=-301°m7 etcgtefa ) Zienkiewicz, O C, The Finite Element Method, c%
rd -Hi b3
3400 -1800 -1600 1 3" ed, McGraw-Hill, 1977 8)
ki®=20x10°| -1800 3600 -1800 3 (Flujo de Agua. Elemento Finito)
-1600 -1800 3400 2
Procediendo en forma analoga 8
k _9‘
3 4 5 =1
3600 -1800 -1800 3 s}
k2® =20x10| -1800 3400 -1600 4 i @
| -1800 -1600 3400 | 5
_ 1 4 3 - NUMERACION DE NUDOS DEL ELEMENTO m ﬂc.))
3400 1600 -5000 1 FIGURA 'g_
ks® =20x10%| 1600 3400 -5000 4 c
| -5000 -5000 10000 | 3 i
2 3 5 ” |
3400 -5000 1600 2 |
ka® =20x10¢| -5000 10000 -5000 3 2 k= 12xi02 omis 5 KN %
1600 -5000 3400 5 - ¢y ;| — % o
- - o
1 e : =
Aplicando laec 31 KE = Sc ke comimetos

REGION DE FLUJO. EJEMPLO
FIGURA E-1




EXCAVACIONES BAJO EL NIVEL

DE AGUA FREATICA

Consideremos que se requiere realizar una
excavacion cuyo fondo queda abajo del nivel de
agua freatica (NAF). En este caso es necesario
eliminar el agua del fondo del corte, para
realizar las operaciones de construccion “en
seco”. El procedimiento para llevar a cabo este
propésito depende fundamentalmente de la
clase de suelo: si éste es de alta permeabilidad
(como una arena o una grava), entonces es
necesario abatir el NAF, de tal manera que su
superficie quede siempre por abajo del plano
del fondo del corte. En cambio, si el subsuelo
esta formado por un suelo de baja
permeabilidad (como un limo arcilloso o una
arcilla), no es estrictamente indispensable abatir
el NAF, pues éste automaticamente desciende
por efecto de la excavacion; sin embargo, es
usual que en los sedimentos arcillosos se
encuentren intercalados lentes de arena o limo
arenoso, de permeabilidad mucho mayor que la
arcilla, en los cuales se pueden desarrollar altas
presiones hidraulicas, lo que puede conducir a
una falla del fondo de la excavacion por
subpresién. A continuacién presentamos la
forma de trabajar “en seco” para ambos casos.

Suelos de alta permeabilidad

Con el proposito de trabajar “en seco” en la
excavacion, en materiales de alta permeabilidad
se recomienda abatir el nivel de agua freatica
(NAF) por medio de pozos punta (well points) o
pozos profundos (fig 1).

Con la excepcion de gravas o arenas bien
graduadas en estado compacto, o en suelos
cementados, no se recomienda extraer el agua
del fondo del corte sin seguir los procedimientos
indicados en los parrafos anteriores, pues se
puede producir el fenédmeno de “ebullicion” del
suelo, conduciendo a que éste pierda
compacidad, lo que ocasiona que el material
quede en un estado muy suelto; por lo demas,

con este procedimiento es muy dificil mantener
“en seco” el fondo del corte.

Suelos de baja permeabilidad

En suelos arcillosos el nivel de agua freatica
(NAF) se abate automaticamente con la propia
excavacion (Juarez Badillo y Rico, 1976). Sea
un depdsito de arcilla en el que el NAF se
encuentra en la superficie del terreno (fig 2), y
consideremos que se excava a una profundidad
H en un area muy grande; debido a la baja
permeabilidad del suelo, éste no se expande de
inmediato, por lo que no se produce cambio en
el diagrama de presion efectiva (fig 2).
Obtengamos la profundidad D para la que la
presion hidraulica uw vale cero; a la profundidad
D la nueva presion total es igual a la presion
efectiva inicial (fig 2)

vsatD = y’(H+D)
es decir

(’Ysat - Y’) D= Y’H
D =y Hlyw (1)

La ec 1 proporciona la profundidad a la que se
abate automaticamente el NAF, al hacer un
corte de altura H, en un area de gran extension
(Juarez Badillo y Rico, 1976).

En obras reales no se tienen excavaciones de
extension infinita, pero se presenta un
fendmeno similar al descrito en los parrafos
anteriores, es decir, ocurre un abatimiento del
NAF hasta una cierta profundidad por abajo del
fondo del corte. Por esta razéon, soélo es
necesario usar bombeo de achique en el fondo,
para eliminar el agua que escurra por éste.

" Profesores del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad de
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Sin embargo, es frecuente encontrar en los
sedimentos arcillosos estratos intercalados de
material permeable (como limo arenoso, arena
limosa, arena, etcétera), en los cuales la
presion en el agua puede alcanzar altas
magnitudes. Si la presion hidraulica en un
estrato permeable es mayor que la presion
debida al peso propio del suelo comprendido
entre el fondo del corte y el nivel superior del
estrato permeable (fig 3), se puede presentar
una falla por subpresion. Si este es el caso, en
la practica se recomienda abatir la presion
hidraulica en el estrato permeable, mediante
pozos de bombeo profundo; se instalan ademas
piezémetros para verificar que en el campo, en
todo punto y en todo momento, la presién en el
agua sea inferior a la presién del suelo.

Por lo anterior, la falla incipiente se presenta
cuando (fig 3)

'Ysath = 'Ywhw
es decir h = ywhw / ysat

Para que no se presente falla por subpresion,
se debera cumplir que

h > ywhw / ysat (2)
Como mencionamos antes, cuando el espesor
h sea insuficiente para asegurar la estabilidad,
sera necesario reducir la carga hidraulica hw del
estrato permeable, por medio de pozos de alivio
(Normas de Cimentaciones, 1985; cap 5).

Determinacién del gasto en un pozo de bombeo

Consideremos el pozo de la fig 4 (Zeevaert,
1973). El gasto de bombeo g vale

q = 2nry ko(dy/dr) + 2xrd1 ke(dy/dr)
+ 2nrdz ko(dy/dr) + ...

Integrando

q [ (dr/r) = 2nko | y dy + 2ndiks | dy
+2ndokz [dy + ... + C (3)
Tenemos las siguientes condiciones de frontera
(fig 4): parar = Rs, y = do. Reemplazando en la

ec3

C=qInRs-m ko do? - 2ndo X ki di

iINDICE

Es decir
g In (Rs/r) = mko (do? — y?) + 27 (do — y) = ki di 4)

El gasto de bombeo en un pozo de radio ro lo
obtenemos haciendor=r. enlaec4

Ko (d02 - yoz) + 271 (do — Yo) T ki di

q= (5)
In (Rs/ro)

Distinguimos dos casos de interés en sistemas
de bombeo:

a) ki=kz=..z=0 (Flujo no confinado)
La ec 5 queda
ko (do2 - YOZ)

q= (6)
In (Rs/ro)

La forma del cono de abatimiento se obtiene
despejando yde laec 4

g In (Rs/r)
y= { do? - —— (7)

Tfko

Si existen varios pozos de bombeo, se puede
demostrar que la ordenada del cono de
abatimiento vale (Mansur y Kaufman, 1962)

/ % giIn (Re/r)
=t — ®)

1Ko

b) ko= 0 (Flujo confinado)
La ec 5 queda
27 (do — Yo) X ki di

q= 9)
In (Rs/ro)

La forma del cono de abatimiento se obtiene
despejando yde laec 4

g In (Rs/r)
y=do- —— (10)
2n ¥ ki di
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Si existen varios pozos de bombeo, se puede
demostrar que la ordenada del cono de
abatimiento vale (Mansur y Kaufman, 1962)

> qgj In (Rsj/r)
y=do- —— (11)
21 X Ki di

El radio de influencia Rs de un pozo de bombeo
se puede estimar aproximadamente con la
férmula de Sichardt (Zeevaert, 1973)

Rs = Cs so V k (12)
donde

Rs = radio de influencia del pozo, en
centimetros

So = nivel dinamico dentro del pozo (distancia
vertical entre el nivel piezométrico a una
distancia Rs y el nivel del agua dentro del
pozo, fig 4), en centimetros

k = coeficiente de permeabilidad, en cm/s

Cs es un coeficiente, en (s/cm)'?, que vale 300
para pozos y 200 para zanjas o lineas de
pozos.

Las ecuaciones 5 a 11 son validas para estratos
permeables donde el pozo abarca el espesor
completo del estrato. Para casos donde la
perforaciéon penetra soélo parte del espesor del
estrato, el lector puede consultar el articulo de
Mansur y Kaufman (1962).

Ejemplo
Para sistema de bombeo de la fig E-1,
determinar el gasto de extraccion de agua en
cada pozo y la ordenada del cono de
abatimiento, al centro de la excavacion.
Solucién
De la fig E-1, tomando como plano de
referencia el plano de contacto entre arena
limosa y roca impermeable: yo =2 m, do = 10
m, ro=005m,s0=6+2=8m
Aplicando la ec 12
Rs = 300(800) vV 1x102 = 24 000 cm = 240 m
Sustituyendo en la ec 6

n(1x104) (10% — 2?)
q= = 0.00356 m%/s

In (240/0.05)

Utilizando la ec 8

iINDICE

/ (2)(0.00356) In (240/5)

y= 102 - =35m
v n(1x104)

Ejemplo

Para sistema de bombeo de la fig E-2,
determinar el gasto de extraccion de agua en
cada pozo y la presion hidraulica en el estrato
permeable, al centro de Ila excavacion.
Considerar que la condicién inicial es
hidrostatica.
Solucién
De la fig E-2, tomando como plano de
referencia la frontera inferior del estrato de
arena limosa:
Yo=27m,do=9.2,1=03m,5=92-27=
6.5m
Usamos la féormula de Sichardt (ec 12) para
obtener el radio de influencia
Rs = 300(650) ¥ 102 = 19500 cm = 195 m
El gasto lo calculamos con la ec 9
2m (9.2 - 2.7) (1x10)(0.2)
q= =0.000126 m®%/s
In (195/0.3)
La altura piezométrica a la distancia r=9.5 m la
obtenemos con la ec 11
(2)(0.000126) In (195/9.5)
y=92- =3.14m
2r(1x104)(0.2)
La presién hidraulica en la frontera superior del
estrato de arena sera (3.14-0.2)(9.81) = 28.8
kPa.
La presion vertical sobre el estrato permeable,
debida a peso propio del suelo es 15(3) = 45
kPa. Dado que 28.8 < 45, debido al bombeo de
los dos pozos no se presenta una falla por
subpresion.

Ciudad Universitaria, D F, noviembre de 2004
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GASTO DE FILTRACION A TRAVES
DE UNA PARED PERMEABLE

Consideremos una pared permeable donde del lado izquierdo existe un tirante
de agua Huw, y del lado derecho el tirante es nulo (figura 1). La carga hidraulica
en el punto 1 es

h=H,

PARED SOMETIDA A UN TIRANTE DE AGUA DEL LADO IZQUIERDO
FIGURA 1

Mientras que en el punto 2
h, =z
El gradiente hidraulico entre los puntos 1 y 2 toma el valor

A _h—h _H, -z
AL AL AL

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad
de Ingenieria. UNAM
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siendo AL = espesor del muro de acompafiamiento
El gasto a la elevacién z vale

dq =vda = vdz(l) = kidz = kHZL_ZdZ

L ojnyden

donde v = velocidad de descarga del agua

O
3
El gasto total de filtracion a través de la pared lo obtenemos integrando esta g
ultima expresion o
N
H
2 w
_ H —z
q=IHWkHW Zdz=—kIHW(HW—ZX—1)dZ=—km >
0 AL AL Y0 AL 2 )
X
0 (o]
k H:
= T p-"v
1 kH
= 1
=57 (1)

[q en m3/s/m]

La ecuacién 1 proporciona el gasto por unidad de longitud que pasa a través de
una pared permeable de espesor AL, sometida a un tirante de agua Hw en una
de sus caras.

=
=
®
x
o
w

€ ojnyde)

Ciudad Universitaria, D F, julio de 2015

y ojnude)

(Gasto a través de una pared permeable)
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INCREMENTOS DE ESFUERZO
EN LA MASA DE SUELO

SOLUCION DE BOUSSINESQ

En 1885 Boussinesq obtuvo la distribucion de esfuerzos ocasionada por una carga concentrada P
aplicada en la superficie de un medio seminfinito, homogéneo, isétropo y linealmente elastico (figura 1).
Los esfuerzos normales y cortante a la profundidad z estan dados por

3P cos®y 3P 28

2n z? 2n R
P cos? y
or = [Bcos®ysen?y-(1-2v) ———] (2)
2nz? 1+ cos y
P cos? y
Go=-(1-2v)— [cos®y -~— ] 3)
2nz? 1+cosy
3P
Trz = cos* y sendy (4)
2 z2

v = relacion de Poisson del medio

* Profesores del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad de
Ingenieria. UNAM
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INCREMENTOS DE ESFUERZO POR CARGA VERTICAL CONCENTRADA
FIGURA 1

CIRCULO CARGADO

Los esfuerzos producidos por un circulo sometido a una carga uniforme q a una profundidad z los
obtenemos integrando la solucion de Boussinesq para carga concentrada (figura 2). Asi, para el
esfuerzo normal vertical bajo el centro del circulo (figuras 2 y 3)

3dP z3
doz = =
21 (p?+ 222

323 (qpdpdo)

2 1 (p? + 22)52

z5q pdpdo
Oz = ,[oa ,[027‘

2n  (p?+ z2)5?

0'z=ql—(a2+22)3,2 ()

Z oinyde) L ojnyden
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=
5
®
x
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S
0(3"9"1!2_)1
v__

DETERMINACION DEL ESFUERZO NORMAL VERTICAL BAJO EL
CENTRO DE UN CIRCULO CARGADO
FIGURA 2

Procediendo en forma analoga (Yoder, 1959) obtenemos el esfuerzo normal radial (horizontal) bajo el
centro del circulo (figura 3)

q 2(1+v)z z8
or= —[1+2v- + ] (6)
2 (a2 + z2)1"2 (a2 + z2)%?
3
0'r=g I+2v—- 2(l+U)Z/2+ z 5 (6)
2 (a2 +zz)| (a2 +z2)3

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy
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L ojnyden

Z oinude)

Sig'naz_l-
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v
z

le

| oxauy

ESFUERZOS NORMALES VERTICAL Y HORIZONTAL BAJO EL
CENTRO DE UN CIRCULO CARGADO
FIGURA 3
(Csincresfr)

Ejemplo

Determinar los esfuerzos normales vertical oz y horizontal (radial) or, a una profundidad de 5 m, bajo el
centro de un tanque circular de radio igual a 8 m, desplantado en la superficie del terreno, que transmite
a éste una presion media de 90 kPa. Considere en el terreno de cimentacién una relacién de Poisson v
=0.3.

Solucion

Empleando las ecuaciones 5y 6, con g =90 kPa, a=8 m, v =0.3, z=5 m, obtenemos

oz = 76.60 kPa, or = 16.69 kPa
(Cscircargado)

=
5
®
x
(¢}
w

Carta de Newmark

¢ ojnyde)

De la ecuacién 5 despejamos el cociente (a/z):

a 1
— =) 1 @)
z V' (1-0dq)??

v ojnyude)

Hagamos o2/q = 0.1 en la ecuacion 7: obtenemos a/z = 0.27. Demos un valor fijo a z, digamos z =4 cm,
y tracemos un circulo de radio a = 0.27z = 0.27(4) = 1.08 cm (figura 4). Bajo el centro de este circulo, a
la profundidad z = 4 cm, el esfuerzo normal vertical 6z = 0.1 gq. Por ejemplo, si g = 20 kPa, el esfuerzo a
z=4cmes oz =0.1(20) = 2 kPa.

 oxauy
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(@)
S
VALOR DE =
INFULUENCIA %
—

= o. /20 = 0.005

Z oinude)

&éMESts DE LA CARTA DE HEWMARK

FlGurA 4

| oxauy

Hagamos o2/q = 0.2 en la ecuacién 7: obtenemos a/z = 0.40. Sea z = 4 cm, y tracemos un circulo de
radio a = 0.4z = 0.4(4) = 1.6 cm (figura 4). Bajo el centro de este circulo, a la profundidad z = 4 cm, el
esfuerzo oz = 0.2q.

En la figura 4 vemos que cada faja o corona ocasiona un esfuerzo cz/q = 0.1 bajo el centro del circulo.
Si dividimos cada corona como es usual en 20 segmentos, apreciamos que cada segmento produce un
incremento de esfuerzo igual a 0.1/20 = 0.005 de la presion q aplicada en la superficie.

Trazamos a continuacion las circunferencias correspondientes a magnitudes del cociente c2/q de 0.3,
0.4, ..., 0.9, como se indica en la figura 5 (la relacién a/z — « para c2/q — 1). A este grafico se conoce
como carta de Newmark, y se usa para calcular el esfuerzo o; a la profundidad z ocasionado por un
area cargada de cualquier forma, utilizando el siguiente procedimiento: el area se dibuja a la misma
escala de la carta de Newmark; este dibujo se coloca sobre la carta haciendo coincidir el centro de ésta
con el punto donde se desea conocer el esfuerzo oz; se cuenta el nimero N de segmentos que cubre el
area en cuestion. El esfuerzo o vale

=
5
0]
x
()
w

c:=Nlq (8)

¢ ojnyde)

donde q = presion vertical aplicada en el area en cuestion
| = valor de influencia de cada
segmento de la carta (usualmente | = 0.005)

y ojnude)
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Ejemplo

Hallar el esfuerzo normal vertical c: a la profundidad de 6 m, bajo el centro de un rectangulo sometido a
una carga uniforme de 50 kPa en su superficie. El rectangulo tiene un ancho de 10 m y una longitud de
20 m.

Solucion

Usamos la carta de Newmark de la figura 5. La correspondencia de la carta al prototipo la hacemos de
la siguiente forma

z prototipo z carta
6m 4 cm
B prototipo B carta
10m X
X =4(10)/6 = 6.67 cm

z prototipo z carta
6m 4 cm
L prototipo L carta
20m X
X = 4(20)/6 = 13.33 cm

Dibujamos un rectangulo con B = 6.67 cm y L = 13.33 cm y lo colocamos sobre la carta de Newmark,
haciendo coincidir los centros del rectangulo y de la carta (figura E-1). Contamos el numero de
segmentos: N = 144. Usando la ecuacion 8

oz=N1q=(144)(0.005)(50) = 36 kPa

g ojnude) L ojnyden
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Capitulo 1 Capitulo 2 Anexo 1 Anexo 2 Anexo 3 Capitulo 3 Capitulo 4 Anexo 4

iINDICE

CARTA DE NEWMARK
Figura E-1

Valor de influencias 0.005

Comportamiento de Suelos
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RECTANGULO CARGADO
Los esfuerzos normales bajo la esquina de un rectangulo cargado valen:
Esfuerzo normal vertical o, figura 6 (Damy, 1985)

o, q[( I 1 ]xyzﬂan‘lxy} )

:E x’+z2 y'+z2°) B zB

L ojnyden

Z oinude)

| oxauy

Sigmaz

si
J l / igmax

———
Sigmay

=
5
®
x
(¢}
w

INCREMENTOS DE ESFUERZO BAJO LA ESQUINA DE
UN RECTANGULO CARGADO
(Csincresff) FIGURA 6

Esfuerzos normales horizontales ox y oy, figura 6 (Dashké y Kagan, 1980)

¢ ojnyden

V4 xyz

zB X xB
o =12 _ —tan' == +(1-2v) tan' = —tan ' == 10
x 27,[2 Gl [ yﬂ "

¥ oinyde)

T xyz v

o, = | -5 —tan‘l§+(l—21) tan_l——tan_lﬁ (11)
Yo 2m| 2 m xy x Xz

B=(x2+y2 +zzy/2 (12)
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Ejemplo

Un edificio con losa de cimentacion desplantada superficialmente, de dimensiones 10 por 20 m en
planta, transmite una presion media al terreno de 50 kPa. Hallar los esfuerzos normales oz, ox y oy, a la
profundidad de 6 m. Considerar en el terreno de cimentacion v = 0.3.

Solucién

Las ecuaciones 9 a 11 proporcionan esfuerzos bajo la esquina de un rectangulo. Para hallar los
esfuerzos bajo el centro, dividimos el area del rectangulo en cuatro, quedando x = 10/2=5m, y = 20/2 =

L ojnyden

10 m; con estas cantidades y q = 50 kPa, z = 6 m, v = 0.3, utilizamos las ecuaciones 9 a 11, obtenemos g
los esfuerzos bajo la esquina de la cuarta parte del area =
oz =9.09 kPa o
ox =2.13 kPa N
oy = 0.80 kPa

Los esfuerzos bajo el centro los determinamos multiplicando por cuatro estos valores

oz = 36.36 kPa >
ox = 8.52 kPa 3
oy = 3.20 kPa 3

(Csesfmasuelo)
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CALCULO DE DEFORMACIONES
EN SUELOS

NOTA PRELIMINAR

Se presentan en este capitulo procedimientos para calcular deformaciones en los suelos. El capitulo
inicia con el estudio de la mecanica de medios granulares. Un medio granular tiene la caracteristica
de que su rigidez aumenta con la presion de confinamiento. Por lo tanto, las ecuaciones constitutivas
para el calculo de las relaciones esfuerzo-deformacion tienen que tomar en cuenta explicitamente
este efecto. Esta técnica tiene la ventaja adicional de que el nimero de propiedades de deformacion
se reduce a un minimo.

En los incisos siguientes las ecuaciones constitutivas propuestas para medios granulares se aplican
al calculo de las deformaciones de suelos friccionantes, de suelos colapsables, de suelos cohesivos
totalmente saturados y de suelos cohesivos parcialmente saturados (constituidos éstos
principalmente por arcillas expansivas.

Cabe aclarar que la aplicacion de la mecanica de medios granulares al computo de las
deformaciones de los suelos en la naturaleza arroja resultados aproximados, pues un medio granular
es un modelo, mientras que un suelo real sélo se parece al modelo. Sin embargo, para fines de
aplicacion los resultados son satisfactorios para la mayoria de los casos de la practica de la
ingenieria.

Hemos considerado unicamente el comportamiento de un medio granular en un estado relativamente
alejado del estado de falla del material. En consecuencia, el célculo de las deformaciones es valido
para esfuerzos menores que aproximadamente la mitad del esfuerzo de colapso del suelo.

ESFUERZO

Consideremos un elemento de material sometido al sistema de cargas indicado en la figura 1.
Consideremos las caras del elemento paralelas a los planos xy y yz (figura 2); para las fuerzas y
areas usaremos la siguiente convencion de signos: las fuerzas son positivas si tienen el mismo
sentido del eje al que son paralelas. Para las areas utilizamos el sentido del vector normal a la cara
externa: si el vector normal tiene el mismo sentido del eje al cual es paralelo, el area es positiva.
Tomemos como ejemplo la cara superior: la fuerza ANz es positiva y el area AA; es también positiva,
como se aprecia en la figura 2.

Veamos el concepto de esfuerzo en mecanica de suelos. En la cara superior del elemento, el
esfuerzo normal medio o lo definimos de la siguiente forma

ANz

AA;

" Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad de
Ingenieria. UNAM
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Dado que ANz > 0 y AA; > 0, cuando el elemento estd sometido a tensién el esfuerzo o, es negativo
en la cara superior del elemento (figuras 1y 2). En la cara inferior (figura 2) el esfuerzo normal medio
esta dado también por la ecuacion 1; como ANz < 0 y AA; < 0, el esfuerzo o es también negativo.
En cambio, si la fuerza ANz < 0 en la cara superior, entonces el esfuerzo normal c: es positivo
(ecuacion 1); es decir, si el elemento esta sometido a compresién, el esfuerzo normal es positivo;
esta es la convencion de signos que se emplea en mecanica de suelos: en un cuerpo sujeto a fuerzas
de compresion el esfuerzo normal es positivo. Lo mismo ocurre en la cara inferior del elemento.

z
A
|
“! Delta Nz
|
|
|
|
Delta Ay / II Delta Tzy  Delta Nx
Delta Tzx :
|
| Delta Txy
Delta Az | <
I
Delta Ax | Detta Tz
Delta Tyx | v
|
|
| Delta Tyx
—_———— _Zeltal
Delta Ny Delta Txz ,
A /
/
,/ Delta Ax
Delta Tyz i
—p
Delta Txy
Delta Tzx
7/
» Delta Nx Delta Ay
7/
/
/ Delta Tzy
e
/
//
/ Delta Nz Delta Az,

SISTEMA DE FUERZAS ACTUANDO EN PLANOS
PERPENDICULARES A LOS EJES COORDENADOS
FIGURA 1

Definamos a continuacién el esfuerzo cortante medio tzx en la cara superior (figura 2)

ATz

(@)

TZX='

AA;
El esfuerzo cortante medio tzy en la cara superior se define (figura 1)

Asz

(©)

TZ)’:'

AA;
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En las caras paralelas al plano yz (figura 1) los esfuerzos ox, txy ¥ txz, y €n las caras paralelas al
plano xz (figura 1) los esfuerzos oy, tyx Y 1yz, S€ obtienen usando un criterio similar al dado por las
ecuaciones 1,2y 3.

Delta Nz Cara

Delta Az nz superior (figura 1)
X/ Delta Tzx 1/
I
: «— Delta Ax
|
Delta Txz | Delt3 T)fz
I A
nx <€<— | +—> mx
—f b S [ > x
Delta Nx Delta Nx
v :
|
|
Delt
elta AN :
Delta Azf nz ,|, Delta Tzx \ Cara
inferior
VDelta Nz (figura 1)
FUERZAS ACTUANDO EN PLANOS PERPENDICULARES
ALOSEJES z Y x
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras) FIGURA 2

DEFORMACION UNITARIA

Consideremos un elemento de material que sufre el estado de deformacion indicado en la figura 3,
en el entorno del punto P. Estudiemos la deformacion de la cara superior del elemento, en la direccion
del eje z. Definimos la deformacion unitaria longitudinal media de la siguiente forma (figuras 3 y 4)

AW

(4)

€= -

Az

Dado que Aw > 0y Az > 0, la deformacion unitaria longitudinal media ¢; es negativa en la cara superior
del elemento. En la cara inferior (figuras 3 y 4) la deformacion unitaria longitudinal media esta dada
también por la ecuacién 4; como Aw < 0 y Az < 0, la deformacién unitaria gz es también negativa. En
cambio, supongamos que Aw < 0 en la cara superior (figuras 3 y 4), entonces la deformacion unitaria
longitudinal ez es positiva (ecuacion 4). Es decir, si el elemento sufre una compresion, la deformacién
unitaria longitudinal es positiva; esta es la convencion de signos que se usa en mecanica de suelos:
si el elemento se comprime, la deformacién unitaria longitudinal es positiva.
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(@)
3
A Deltaw =
A c
o
—
Deltav  Deltau
Delta z
Delta u (@)
3
Delta v =
v c
A (o]
Delta Txz N
Delta u ZA v

|

|

|

y Delta z
Delta v Detaw  PLl——> >
A 7/ [0)
x
X k—/ (@]
Delta w A _n
Delta v
Delta u Delta x
Delta u
Delta v
Delta x
Delta w

Delta y Delta y /
T~ 7/ N s

>
2
0}
3
ESTADO DE DEFORMACION EN DIRECCIONES w
PARALELAS A LOS EJES COORDENADOS
FIGURA 3
5
Definamos a continuacién la deformacion unitaria angular (o transversal) media ezx en la cara superior 'g
del elemento, en la direccion del eje z (figuras 3y 4) %
w
Au

Ezx = - —— (5)
Az (@)
)
En forma analoga, la deformacion unitaria angular -y se define =4
o
Av >

€2y = -—— (6)

Az

En las direcciones de los ejes x y y (figura 3), las deformaciones unitarias ex, €xy, €xz, &y, €yx Y &yz, S€
definen usando expresiones similares a las ecuaciones 4, 5y 6.
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(@)
)
-9\
P ol
(=
o
z —h
A
I
I
Cara : Delta w g?
superior |
| Delta u -g_,
N\ . g
I A (o]
: N
: Delta z
Delta w | Delta w
I
lp v >
_________ I ©)
I A X
Deltau | Delta u (o)
| -t
I
: Delta z
I
I N
<—
Cara Delta u
inferior
VYDelta w
| Delta x <. Delta x N
T~ Ll ) 'l
pd
@
ESTADO DE DEFORMACION EN DIRECCIONES PARALELAS 5
ALOSEJES z Y x o
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras) FIGURA 4
5
La deformacion del angulo recto es =
(=
Yzx = €zx + &xz () 2)
Si no existe rotacion del cuerpo ez = exz, ¥y
(@)
Yzx = 2€zx (8) %
g
Si se mantiene horizontal la base del elemento, entonces el desplazamiento horizontal Au es la suma o
de los desplazamientos del eje z y del eje x. Por lo tanto, en este caso, la deformacion yzx es &
Au
Yzx = - —— (9)
Az

 oxauy

El resto de las deformaciones angulares yzy y yxy Se obtiene en forma analoga.
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Supongamos que la deformacién Aw en la cara superior (figura 3) ocurre gradualmente (figura 5).
Para una distancia Az la deformacién unitaria diferencial vale

(@)
Q
d(Aw) =
dez =- (10) s
Az iy
(@)
(Y]
-g\
~—
c
)
R . N
i |
AW [ |
| |
>
>
¥
Az o
AZo -
DEFORMACION DE UN ELEMENTO DE SUELO
DE ESPESOR INICIAL AZo
FIGURA 5
>
2
0}
Pero (figura 5) 3
w
AZ = Azo + AW
d(Az) = d(Azo) + d(Aw) = d(Aw) ()
Q
°
Sustituyendo en la ecuacion 10 =
s}
d(Az) ©w
dez=-—— (11)
Az
5
En forma analoga, si en la cara superior (figuras 3 y 4) el desplazamiento horizontal Au ocurre g
gradualmente, la deformacion angular diferencial es, de acuerdo con la ecuacién 9 g_
N
d(Au)
dyzx =-—— (12)
Az

El resto de las deformaciones unitarias diferenciales se obtiene en forma similar.

 oxauy




Comportamiento de Suelos INDICE

CONFINAMIENTO INICIAL

Consideremos un elemento de suelo sometido al estado de esfuerzo por peso propio mostrado en
la figura 6. La presién de confinamiento promedio inicial, por peso propio del terreno, vale

Pco = (pvo + Pho + pho) /3
Si pho = Ko pvo, donde Ko es el coeficiente de presion en reposo del suelo, entonces
Peo = (1/3)(1 + 2Ko) pvo (13)

Por otra parte, si el suelo tiene una cierta cohesién o cementacién, podemos considerar que esta se
debe a una presién de confinamiento interno intrinseca, la cual denominaremos pcie.

pvo pco

pho pco

. / /

| 1 / | 1 /

| |

| |

| |

| |

| |

| |

pho | pho pco | pco
— ! «— = — ! «—
| |

pco = (pzo + pxo + pyo) / 3

pvo pco

(a) Esfuerzos por peso propio (b) Presién de confinamiento equivalente pco

ESTADO DE ESFUERZO POR PESO PROPIO
FIGURA 6

La presion de confinamiento inicial preo Sera la suma de la presion de confinamiento intrinseca, pcie,
mas la presién externa por peso propio, pco, €s decir

Pbeo = Pcie + Pco (14)

RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION EN MEDIOS GRANULARES
Ecuacién de Juarez Badillo

Juarez Badillo (1965) utiliza la siguiente expresion para el calculo de la deformacion volumétrica de
los materiales

dV/V = - y (do/c) (15)

donde
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V = volumen de un elemento de suelo
o = esfuerzo isotrépico sobre el elemento de suelo
y = parametro que mide la compresibilidad volumétrica del material

Vemos que en la expresion anterior, tanto la deformacion como el esfuerzo se “normalizan”. A
continuacion, extenderemos el concepto de normalizacion para aplicarlo al calculo de la deformacion
de un medio granular.

Efecto de los incrementos de esfuerzo

Imaginemos un elemento de suelo a una profundidad z, sujeto al estado de esfuerzo mostrado en la
figura 7a. Al construir una obra de ingenieria se incrementan los esfuerzos sobre un elemento de
suelo (figura 7b), donde oz, ox ¥ oy son los incrementos de esfuerzo normal ocasionados por la
presencia de la obra de ingenieria.

pbeo]
— | e L —
pbeo 7 >y
/7
/
7
7/
Z
7
/
/
/
7/
s
// pbeo
Vs
/ .
// pbeo = pcie + pco
7
/
7/
/ pbeo

(a) Presién de confinamiento inicial
pbeo = pcie + pco

ESTADO DE ESFUERZO EN UN ELEMENTO DE SUELO
FIGURA 7

Supongamos por un momento que el confinamiento inicial peeo (€Cuacion 2) se mantiene constante.
Demos incrementos de esfuerzo oz, ox Yy oy (figura 7b); podemos usar entonces una variante de la
ley de Hooke para el calculo de la deformacién unitaria

gz = (1/Es) [cz-v (Gx+ ('.Ty)]r (16)

donde Es es el mddulo de deformacioén del suelo, v es la relacién de Poisson y r un exponente que
depende de la forma de la curva esfuerzo-deformacion unitaria del suelo.
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La ecuacion 16 puede quedar
&z = (1/Es) (GH) r
siendo

GH = 6z - V (Ox + Gy)

oy

TyZ

TYX

TXZ

Tyz

RPN & 7. SORE I — L

12y

ozl

1ZX

(b) Incrementos de esfuerzo por una obra de ingenieria

(17)

(18)
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>n

|
|
|
|
| Arxy
| —N Atyz
I
: Atxz

Atyx |
| Aoy
|
| Afyx

Aoy Atxz ,/_ _>y
7
/
, /
Atyz 7
Ne—
7/
Vi Atxy
// Atzx
, /7
/7 Aox
7
// Atz
, y
7
/7
/
Vd Aoz

(c) Incrementos diferenciales de esfuerzo
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras)

ESTADO DE ESFUERZO EN UN ELEMENTO DE SUELO
FIGURA 7

Efecto de la presion de confinamiento

Por otra parte, como mencionamos antes, la deformacién es funcién inversa del esfuerzo de
confinamiento. Veamos a continuacién cémo tomar en cuenta este efecto. Consideremos un
elemento de suelo sometido a una presion de confinamiento inicial poeo; demos incrementos de
esfuerzo oz, ox y oy sobre el cuerpo, tal como se ilustra en la figura 7b. Estos incrementos de esfuerzo
ocasionan que la presion de confinamiento preo aumente en una cantidad ¢, dando lugar a un nuevo
valor de pee, que vale

Poe = Pbeo t+ Oc (19)

En términos generales, en mecanica de suelos se acepta que oc es igual al incremento de esfuerzo
normal en el plano octaédrico, o sea, que es igual al promedio de los incrementos de esfuerzo

oc = (1/3) (o2 + ox + oy) (20)

Ecuaciones constitutivas para el calculo de los incrementos de deformacion de un elemento de suelo
Consideremos el estado de esfuerzo de un elemento de suelo mostrado en la figura 7.
El incremento de deformacion longitudinal unitaria en direccion del eje z, Ae,, debido a los

incrementos diferenciales de esfuerzo indicados en la figura 7c, lo podemos obtener con la siguiente
ecuacion constitutiva

iINDICE

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
0]
x
()
w

y ojnude)n ¢ ojnyde)

 oxauy




Comportamiento de Suelos INDICE

1 (on/pa)” (AcH/pa)
DNe, = — (21)

A [(pveo + oc + Acc/2)/ pa) ® g?
-9\
O bien, dado que (ecuacion 5) g
o
AW =
&= -——
Az

AlAaw) 1 (on/pa)" (Ach/pa)
= (22)
Az A [(ppeo + 6c + Acc/2) / pa] ®

g ojnude)

Para la deformacién angular podemos usar la siguiente expresion

1 (sz/pa)r (Asz/pa)
Ayzx = — (23)
I [(pbeo + oc + Acc/2) | pa] ®

| oxauy

O bien (ecuacion 9)

A(AU) 1 (sz/pa)r (Asz/pa)
= (24)
Az I" [(poeo + oc + Acc/2) / pa] ®

El resto de los incrementos de deformacion unitaria Aex, Ayxy, etcétera, se obtiene siguiendo un
procedimiento similar.

Ecuaciones constitutivas cuando los incrementos de esfuerzo son proporcionales a la sobrecarga
por una obra de ingenieria

=
5
0]
x
()
w

Con frecuencia los incrementos de esfuerzo en un elemento de suelo son proporcionales a la
sobrecarga de una obra de ingenieria. Por ejemplo, cuando se construye un edificio, a cierta
profundidad se producen incrementos de esfuerzo oz, ox, Oy, Tz, Tzy Y Txy, lOS cuales son
proporcionales a la sobrecarga g ocasionada por la presencia del inmueble.

Sea un elemento de suelo a la profundidad z sujeto a incrementos de esfuerzo por una obra de
ingenieria. Suponiendo que el espesor Az, de dicho elemento es suficientemente pequefio para que
la relacion entre el incremento de esfuerzo horizontal y el incremento de esfuerzo vertical sea

€ ojnyde)

constante, tenemos entonces que (@)
)
=
at=ox/ oz az = oy / 62 (25) E
o
Ox = a1 Oz Oy = A2 Oz (26) =

Sustituyendo las ecuaciones 25 y 26 en la ecuacion 16

>
2= (1/Es ) {o2[1-v (a1 +a2)] }' (27) cﬁ

o
e2= (1/Es) (foz ) (28) =
siendo
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f=1-v(ar +a2) (29)
La presion de confinamiento sobre el elemento vale (ecuacion 19)

Pbe = Poeo + Gc (30)
donde (ecuacion 20)

oc = (1/3) (o2 + ox + oy)

Para fines practicos podemos sustituir la cantidad de (1/3) por coeficientes, es decir

cc = b1 6z + b2 (ox + 6y) (31)
donde, dada la experiencia actual b1 =1/3y b2=1/3.

Reemplazando las ecuaciones 26 en la ecuacioén 31

Oc=CoO:z (32)
siendo
c=bi+bz2 (a1 +az) (33)

Sustituyendo en la ecuacion 30
Pve = Poeo + C Oz (34)
Para el caso de esfuerzo cortante, definamos

Tzx
as=— (35)

Oz
Pbe = Pbeo + (C/a3) Tz (36)

Demos ahora incrementos diferenciales de esfuerzo al elemento (figura 7c). Con los resultados
anteriores, podemos plantear una ecuacién constitutiva general, en la que la deformacion unitaria
longitudinal diferencial sea directamente proporcional a la variante de la ley de Hooke dada por la
ecuacion 28, e inversamente proporcional a la presion de confinamiento dada por la ecuacion 34, es
decir (Deméneghi, 2008)

1 (f o2/pa)” d(f o2/pa)
dez= — (37)
A [(pbeo + C 5z) / pa] ®

Pero (ecuacion 11)
d(Az)
dez=-—— (38)
Az

Es decir

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude)n ¢ ojnyde)

 oxauy




Comportamiento de Suelos

d(Az) 1 (fozpa) d(f o2/pa)
= (39)
Az A [(poeo +Coz)/pa] ®

donde A es el médulo de rigidez del suelo, y r y s son exponentes que dependen del tipo de suelo.
pa = presion atmosférica = 101.3 kPa, que se introduce con el fin de que el mdédulo A sea
adimensional (véase Janbu, 1963).

Para la deformacién angular proponemos la siguiente ecuacion
1 (Tzx/pa)’ d(Tzx/pa)

dyx = — (40)
" {[pbeo + (c/as) 1] / pa} ®

Pero (ecuacioén 12)

d(Au)

dyzx = -—— (41)
Az

Por lo tanto

d(AU) 1 (sz/pa)’ d(sz/pa)
_— = (42)
Az " {[pveo + (c/as) Tz] / pa} ®

Las demas deformaciones unitarias diferenciales dex, dyxy, etcétera, se obtienen siguiendo un
procedimiento analogo.

Volviendo a la expresion 37, en la mayoria de los suelos podemos considerar para fines practicos r
= 0, por lo que dicha ecuacién constitutiva la podemos plantear también de la siguiente forma
(Deméneghi, 2008)

1 [do. ~oldo, +do,)| Ly de Hooke

4
de. = P . (43)
o.+0,+0,
3
P

Do, + <« Confinamiento

Observamos en la ecuacion 43 que, como ocurre en la naturaleza, la deformacion unitaria del suelo
es funcién directa de los incrementos de esfuerzo y funcion inversa de la presion de confinamiento
(figura 8).

iINDICE

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
0]
x
(¢}
w

y ojnude)n ¢ ojnyde)

 oxauy




Comportamiento de Suelos

doy ay pho
—_—

AN

ESTADO DE ESFUERZO EN UN ELEMENTO DE SUELO

FIGURA 8
Pero
do. do
[dO'z —U(dO'x +do )]=d0'z l-of =4+ —2 =a70'z[1—1)(a1 +a2)]=fd0'z (44)
g do. do.
do, .
a, = = =cte
do, o,
do
a, Lt =cte
do. o,
o, to
f=1-0(a, +a2)=1—U[HJ (45)
O-Z
o,to, +o o 1
pco+ > =pco+7o-z I+ + . =pco+7o-z+7o-z(al+a2)
3 o, O, 3
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c.+o,+o0,

pco+ 3 :pco+blo-z+b20-z(a1+a2)=pco+o—z[b1+b2(a1+a2)]:pco+co-z (@)

(46) !

c

o.to, 3
c=b1+b2(a1+a2):b1+sz (47)

(@)

(Y]

b, = 1, b, = 1 =

3 3 g_

La ecuacion 43 queda -

de,= L JAo. (48) >

Apa (pco + CO-Z) %

Pero (ecuacién 11) -

4o —_d(w)__ala2)
Az Az

daz) 1 fdo,
AZ Apﬂll_s (pco + C.O-Z)‘Y

Integremos esta ultima expresion. Al aumentar el esfuerzo normal vertical de 0 a o, la altura del
elemento se reduce de la altura inicial Az, a la altura final Az (figura 9). Por lo tanto, debemos integrar
esta ecuacion de Az, a Azs el primer miembro y de 0 a oz el segundo miembro, es decir

J‘Azf d(Az):_ 1 J'Gz fdo,
o Az Ap] 0 (p,,+eol)

=
5
®
x
(¢}
w

(@)

Q

O

1-s 1°= =

lnAZ]Zf —_ fl_ (pco +CO'Z) :| %
’ cAp,” I-s . ©

AZ 1-s _ 1-s [) °= (@)
AZfzeXp{_ f[(pco +CO-Z)1_S ( co) ]} (49) 8‘
0 cAp, o g

2
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N

T ST R

AZo /
AZ /

AZo

DEFORMACION DE UN ELEMENTO DE SUELO
FIGURA 9

Pero, de acuerdo con la figura 9

Az, = Az, +Aw,
Az A
7f=1+ﬁ
AZo AZa
AZf
Aw, =| L ~1 Az,
AZO

Reemplazando la ecuacion 49 en la 50

Aw ’

(1-s)dp)”

i {exp { ey +eo)” ~(p,)" ]} _1}%

iINDICE

(50)

(51)

De acuerdo con la convencion de signos de la figura 9, el valor de Awr dado por la ecuacion 51 da
siempre negativo. Para tener una magnitud positiva de la deformacion del elemento, hagamos

Adp = - Aws

La expresion 51 queda
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-5 -5
Aé‘z — 1_ eXp _ f[(pco aiiz)lApl_Spco) ] AZO (52)

La ecuacion 52 proporciona la deformacion de un elemento de suelo de espesor inicial Az, sometido
a incrementos de esfuerzo oz, Ox y Oy, ocasionados por una obra de ingenieria.

Compresion unidimensional

En ocasiones la deformacién mas significativa de un suelo es la vertical, siendo las deformaciones y
los esfuerzos laterales pequefios. En este caso, podemos suponer que el incremento de deformacién
vertical se debe solo al incremento de esfuerzo vertical - (figura 10). Se puede usar entonces la
siguiente ecuacion constitutiva

1 (Aoz/pa)
Aez = — (53)
A [(pveo + 6z + Ac2/2)/ pa]

—

/ ozl

INCREMENTO DE ESFUERZO VERTICAL POR UNA OBRA DE INGENIERIA
FIGURA 10

O bien, dado que (ecuacion 4)
Aw

€= -——

Az
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A(aw) 1 (Acz/pa)
—=-— (54)
AZ A [(pveo + 0z + Aci/2) I pa] ® S
o
Siendo g
o
Pveo = Pcie + Pvo (55) -
Si aplicamos un incremento diferencial de esfuerzo do, la ecuacion constitutiva es o
B
1 dGﬂpa ?
dez = — (56) o
A [(pveo + 0z) / pa] ® N
Pero (ecuacion 11)
>
d(Az) o
dez = - é
Az =
Es decir
d(az) 1 doz/pa
= (57)

Az A [(pveo *02)/Ppa]®

FORMULAS ELASTICAS

=
5
®
x
(¢}
w

Presentamos a continuacién algunas formulas obtenidas de la teoria de la elasticidad, que se pueden
usar, en forma aproximada, para calcular deformaciones verticales en los suelos.

(@)
Ley de Hooke 1]
ez = (1/E) [0z - v (ox + oy)] (58) %
w

Férmula de Schleicher

Asentamiento bajo la esquina de un rectangulo de ancho x y largo y (figura 11a), férmula de
Schleicher (Terzaghi, 1943)

5 _4l-v?) y1nx+V’;2+y2+x1ny+V’;2+y2 (59)

y ojnude)

: 7E
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Foérmula de Steinbrenner

Cuando el medio elastico tiene un espesor h (figura 11b), el asentamiento bajo la esquina de un
rectangulo sometido a carga uniforme q, esta dado por la formula de Steinbrenner (Terzaghi, 1943)

S =(](1—1)2) yln(x+\/xz+y2)\/y2+h2 +xln(y+\/x2+y2)Jx2+h2
Tk Y+ 4) x(y+4)

Jai-o-20),

27k (60)

A=+ +n)" (61)

Oz

a) Rectangulo cargado

| ; :
q
AATATATATATA'ATATATATATA
Medio deformable E, v h
NN\ NN NN NN NN Y

Medio indeformable

b) Medio deformable de espesor h

DEFORMACION BAJO LA ESQUINA DE UN
RECTANGULO CARGADO
FIGURA 11
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En la practica se usan las ecuaciones 58, 59 6 60, haciendo E = Es, siendo Es el modulo de
deformacion del suelo. EI moédulo Es se puede obtener a partir de los resultados de una prueba de
compresion triaxial (figura 12). Como Es se puede usar el modulo tangente inicial Esi 0 el modulo Eso
(figura 12), que corresponde al 50% del esfuerzo desviador de falla.

Sigma1 - Sigma3

(Sigma1 - Sigma3)f|

(Sigma1 - Sigma3)f|
2

Epsilonz

MODULO E50 Y MODULO TANGENTE INICIAL Esi
FIGURA 12

La rigidez de un suelo es funcién de la presion de confinamiento. En la figura 13 se muestra la
variacion de Eso 6 Esi con el confinamiento os.

E50 6 Esi

Sigma3

VARIACION DEL MODULO E50 O DEL MODULO TANGENTE INICIAL Esi
CON LA PRESION DE CONFINAMIENTO
FIGURA 13
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SUELOS FRICCIONANTES

Veremos a continuacién la forma de determinar la deformacion vertical ocasionada por una carga
repartida aplicada en la superficie de un depdsito de suelo friccionante.

L ojnyden

Podemos usar las ecuaciones 43 y 48 para el calculo de la deformacién vertical de un elemento de
suelo de espesor Azo, que corresponden a ecuaciones constitutivas para un medio granular:

O
1 [ do. _U( do. + dO'y)] < Ley de Hooke 8,
” g
de, = A Pa . 43) I
p. + 0:+0,+0, <« Confinamiento
co 3

Pa >
o)
3

de. = Jdo. (48)

© o Ap” (p,+eo)
Pero (ecuacion 11)

) __d(se)
: Az Az

d(Az) 1 fdo

- _ z

Az AP (p, +co.)

=
5
®
x
(¢}
w

Integremos esta ultima expresion. Al aumentar el esfuerzo normal vertical de 0 a oz, la altura del
elemento se reduce de la altura inicial Az, a la altura final Az (figura 9). Por lo tanto, debemos integrar
esta ecuacion de Az, a Azs el primer miembro y de 0 a o2 el segundo miembro, es decir

O
Q
J-Azf d(AZ) __ 1 IO'Z fdo‘z -%
Az AZ Ap ¢11_S 0 (p co + CUZ )S g
1-s |°=
lnAz]Zf - _ fl_ (pco +CO'Z) :|
’ cAp,” l1-s .

v o|nude)

(ecuacion 49)

o

e {_ Hporeo) v ]}6
— exp §
Az cAp,

0

Pero, de acuerdo con la figura 9

 oxauy

Az, = Az, +Aw,
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7/{ — 1 + %
0 Az, o
Q
-9\
Az g
Aw, = Ef_ Az, (ecuacién 50) =
Reemplazando la ecuacion 49 en la 50 @)
8\
1-s 1—s (=7
+ - =
Aw, =<expy— f[(pw CO-Z) 1_(p"") ] -1;Az, (ecuacion 51) o
(1 -5 )CAPa ’ N

De acuerdo con la convencion de signos de la figura 9, el valor de Awr dado por la ecuacion 51 da
siempre negativo. Para tener una magnitud positiva de la deformacién del elemento, hagamos

>
=)
(0]
X
o
—

Adp = - Awe
La expresion 51 queda

AS. = {1 _exp {_ / [(pw +ca.)” - (p, )1_]}} Az, 62)

(1-s)cAp,”

La ecuacién 62 permite calcular la deformacion vertical de un elemento de suelo friccionante de
espesor Az, sujeto a incrementos de esfuerzo oz, ox y oy. En suelos friccionantes el exponente s es

del orden de 0.5. Por lo tanto, para evaluar la deformacion de un estrato de suelo friccionante >
procedemos como se indica a continuacion. =
X
o
El coeficiente Ko se calcula con la siguiente expresion (Mayne y Kulhawy, 1982) ©
Ko = (1 —sen @*)(OCR)s" ¢ (63)
donde @* es el angulo de friccion interna y OCR es la relacion de preconsolidacion del suelo en el 8
campo. =S
(=
La relacion de Poisson v se obtiene 2,
v=Ko/(1+Ko) (64)
(@)
El médulo de rigidez promedio Am del suelo se determina a partir del numero de golpes de la prueba %
de penetracion estandar (SPT), con la siguiente expresion aproximada =
o
An =26.25 N'125 (65) =
El médulo desfavorable se calcula en funcién del nivel de confianza a con
>
A=AnC (66) o
3
donde IN
C= expl—0.784ta [1.00758 +0.0152(In N — 2.976)’ J (67)
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ta es una variable t de Student, cuyos valores en funcién de a se muestran en la tabla 1. Cabe aclarar
que existe una probabilidad a de que el médulo A del suelo sea menor que el valor dado por la

ecuacion 66. g,)
-9\
~

TABLA 1 g

VARIABLE ALEATORIA t DE STUDENT g

Nivel de ta
Confianza a
% o)
&
2.5 1.978 o,
5 1.657 g
10 1.288 (o)
15 1.041 N
20 0.844
25 0.676
30 0.526 >
40 0.254 2
50 0 c>§

Por otra parte, el asentamiento de un cimiento sobre un suelo friccionante se puede calcular en forma
aproximada usando las ecuaciones de la teoria de la elasticidad (ecuaciones 58 a 60), con E = Es,
siendo Es el mddulo de deformacion del suelo.

Ley de Hooke

€z = (1/Es) [Gz -V (Gx + Gy)] (68)

O bien ?
%

A3z = (AZO/ES) [oz-v (Gx + Gy)] (69) 8)

Una forma aproximada de tomar en cuenta el fenémeno del incremento del médulo de deformacion

del suelo Es con el confinamiento consiste en el empleo del criterio de Janbu (1963; citado por 8

Duncan y Chang, 1970), que establece que el mddulo Es esta dado por (véase la figura 13) T,

c

n s}

E =E,+Kp, (p o J (70) -
donde

Eso = mddulo de deformacién para un confinamiento efectivo igual a cero
K = coeficiente que depende de la compacidad del suelo (tabla 2)

n = exponente que es funcién de la compacidad del suelo (tabla 2)

pa = presion atmosférica = 101.3 kPa = 10.3 t/m?

pem = presion media de confinamiento

v o|nude)
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iINDICE

TABLA 2
PROPIEDADES DE DEFORMACION EN SUELOS FRICCIONANTE. FOMULA DE JANBU o
Normalmente Precargado 8\
cargado g
Estado Dr N Je n K (o)
kg/cm? =
Muy suelto <0.2 <4 <20 0.65 <110 <330
Suelto 0.2-04 | 4-10 20-40 0.65-0.62 110-225 330-675
Medianamente 0.4-0.6 | 10-30 40-120 0.62-0.58 225-615 675-1845 8
compacto ©
Compacto 0.6-0.8 | 30-50 | 120-400 0.58-0.55 615-1000 1845-3000 E‘
Muy compacto >0.8 > 50 > 400 0.55 > 1000 > 3000 s}
N

Dr = compacidad relativa
N = numero de golpes en la prueba de penetracion estandar
gc = resistencia en la punta del cono holandés

| oxauy

Férmula de Schleicher

Asentamiento bajo la esquina de un rectangulo de ancho x y largo y (figura 11a), formula de
Schleicher (Terzaghi, 1943)

S :q(l_vz) yin 2T V’;Zerz 4xln TS V’jﬂ’z (71)

: 7E

Férmula de Steinbrenner

=
2
®
P
o
w

Cuando el medio elastico tiene un espesor h (figura 11b), el asentamiento bajo la esquina de un
rectangulo sometido a carga uniforme q, esta dado por la férmula de Steinbrenner (Terzaghi, 1943)

5 = q(l—uz) yln(x+\/x2 +)° )\/y2 +h I (y+\/x2 +y° Nxz + i o
7k y(x+ 4) x(y + 4) E"

)

+Mhtan_lﬂ (72) =

27E hA

&

A= (x2 +y + hz)‘/2 (73) E,__,;
2

El médulo Es se puede obtener de manera aproximada con las férmulas de Schmertmann o de
Denver, las cuales se presentan a continuacion.

Schmertmann et al (1978) establecen las siguientes relaciones entre el médulo de deformacién Es 'y
la resistencia en la punta del cono holandés qc

 oxauy

Para una zapata cuadrada: Es = 2.5qc (74)
Para una zapata corrida: Es = 3.5qc (75)
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Denver (1985) propone las siguientes expresiones

Es=F qddo (76)

donde F =8 MPay qo = 1 Mpa

L ojnyden

Es=C+ N (77)
donde C =7 MPa.
Ademas, existen criterios empiricos para calcular el asentamiento bajo el centro de un cimiento

apoyado sobre un suelo friccionante que se extiende a gran profundidad. A continuacion se
mencionan dos de ellos.

Z oinude)

Férmula de Burland y Burbidge (1985)

>
>
]
X
o
-

Para una arena normalmente cargada, el asentamiento bajo el centro de un cimiento de planta
rectangular, esta dado por

5z=q BO7 Ic (78)

3z = hundimiento, en milimetros

le=1.17/N"4 (79)
q = presion de contacto, en kPa

B = ancho de la cimentacion, en metros

Férmula estadistica (Deméneghi, 2003) %
@

8:=DC (80) 3
w

D = 1.34 g BY7 N1 (81)

C'= explO.784ta /100758 +0.0152(In N — 2.976 )} J (82)

82 = hundimiento, en milimetros

q = presién de contacto, en kPa

B = ancho del cimiento, en metros

N = nuamero de golpes de la prueba de penetracion estandar (SPT)

t. = variable aleatoria con distribucion t de Student, cuyos valores se muestran en la tabla 1, en
funcion del nivel de confianza o

€ ojnyde)

Cabe aclarar que existe una probabilidad a de que el asentamiento del cimiento sea mayor que el
valor dado por la ecuacion 80.

v o|nude)

Influencia de la posicion del nivel de agua freatica (NAF). Dado que la deformacion de un suelo
totalmente saturado depende de la presién efectiva entre los granos, cuando el terreno se encuentra
bajo el NAF, para el calculo de asentamientos se debe emplear pvw’' (presion efectiva) en vez de pvo
(presion total). Si el procedimiento no permite tomar en cuenta en forma explicita este efecto, para
cuando el NAF se encuentre por arriba del nivel de desplante del cimiento, el asentamiento para esta
condicidon se obtiene en forma aproximada multiplicando por 1.35 el hundimiento obtenido sin
considerar la presencia del NAF.

 oxauy
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Ejemplo

Calcular el asentamiento de la zapata rectangular de concreto reforzado de la figura E-1.

Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 m; espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de
desplante = 60 cm

~Q =630 kN

Utilizar los siguientes procedimientos:

a) Meétodo no lineal, conr=0y s =0.5;cona=20%Yy o =50%

b) Ley de Hooke

c) Foérmula de Schleicher

d) Férmula de Steinbrenner

e) Férmula de Burland y Burbidge

f) Formula estadistica, con o = 20% y o = 50%

g) Férmula de Janbu

Para el computo del moédulo de deformacion Es del suelo usar la formula de Denver (ecuacion 77).
Considerar: (i) que el nivel de agua freatica (NAF) se encuentra muy profundo, y (ii) que el NAF se
encuentra al nivel de la superficie del terreno.

L ojnyden

Z oinude)

Solucion
(i) NAF muy profundo
(a) Método no lineal

>
=}
o)
X
o
—

o =20%
y
A 7o |
: |
- ]
I
I
I
I >
I 5
I @
I x
| o
I w
25
20 w~
I ] £ I
X

€ ojnyde)

v ojnyude)
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Distancias en centimetros

630 kN Croquis sin escala
O
Q
N ©
—
—
c
30 6
vy =
30
— o
Arena limpia N =25 golpes y =16 kN/m3 30 Q
=37 O,
—
=
Arena limosa N =32 golpes y = 18 kN/m3 40 6
®=39°
’ N
N
Limo arenoso N = 28 golpes y =17 kN/m3 50
o =38°
’ >
>
®
Roca x
(@]
EJEMPLO =
FIGURA E-1 (Cs Deformaciones de Suelos Figuras)

La determinacion de los incrementos de esfuerzo se lleva a cabo usando la presion de contacto entre
suelo y cimiento, que en este caso vale q = 197.35 kPa.

En la tabla E-1 se exhibe el cémputo de las deformaciones de los tres estratos de suelo. Las
presiones por peso propio y los incrementos de esfuerzo se obtienen a la mitad de cada estrato. Se
usaron las ecuaciones 57 a 62. Para o = 20%, de la tabla 1: t« = 0.844; con este valor se calculan
los modulos de rigidez A del suelo. Se hallé6 un asentamiento total 8: = 4.18 mm. Para o = 50%

(hundimiento promedio) se usa un procedimiento similar y se halla 6; = 2.15 mm. %E
Como ilustracion, presentamos la evaluacion de la deformacion del estrato 1°: z
. w
Ko = (1 —sen 37°)(1)%" 37" = 0.398 (ec 63)
v =0.398/ (1 +0.398) = 0.285 (ec 64) o
)
Am = 26.25 N'12% = 26.25(25)"12% = 981.32 (ec 65) =
c
Para a = 20%, t« = 0.844 o
C= exp|_— 0.784(0.844),/1.00758 +0.0152(In 25— 2.976 ) J: 0.514 (ec 67)
A= An C =981.32(0.514) = 504.40 (ec 66)

v o|nude)

Usando las ecuaciones 45, 47 y 62

_1 O'x+O'y
ety

z

 oxauy

117.05+119.40
196.71

f :1—0.285[ ):0.658
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—b b O'x+O'y
-9\
g
o1 111705411940 _ . 5
3 3 196.71 =
rs i expl Mooy =], 5
: (1= s)edp;” ’ =
s}
N

0.658|(7.185 + 0.734(196.71)) """ — (7.185)"*
AS, = {1 - exp{— E(l— 0.5Y0 734)((504 92);(101 351_0'5 ) ]}}(0.3) =0.001018m

1
TABLA E-1. NAF MUY PROFUNDO C>E
_ o
a=20% o
Estrato A Pvo Ko v Pco oz Ox Oy c f NS,
kPa kPa kPa kPa kPa mm
1’ 504.92 12 0.398 | 0.285 7.185 196.71 117.05 119.40 | 0.734 | 0.658 1.02
2 665.95 18 0.371 | 0.270 10.448 180.11 53.09 47.82 0.520 | 0.848 1.36
3 573.39 | 25.85 | 0.384 | 0.278 15.240 134.84 15.81 11.33 0.400 | 0.944 1.80
Suma 4.18

(b) Ley de Hooke

En la tabla E-2 se muestra el calculo de las deformaciones de los tres estratos. Para encontrar Es se
uso la formula de Denver (ecuacién 77). Se empled la ecuacion 69. Se encontré un asentamiento 3
=4.37 mm.

Como ilustracién, presentamos la evaluacion de la deformacion del estrato 1’

=
2
®
P
o
w

Es=7+ 25 =35MPa = 35000 kPa

Ab2 = (0.3/35000) [196.71 — 0.285(117.05+119.40)] = 0.001108 m @)
g
—
TABLA E-2 s
LEY DE HOOKE ©
Estrato ho Es Oz Ox Oy NS,
m kPa kPa kPa kPa mm
1 0.3 35000 196.71 117.05 119.40 1.11 (@)
2 0.4 39598 180.11 53.09 47.82 1.54 %
3 0.5 37040 134.84 15.81 11.33 1.72 =
Suma 4.37 g—
S

(c) Formula de Schleicher

Se aplica la ecuacién 71. El médulo Es se obtiene como un promedio ponderado de los tres valores
de la tabla E-2, Esm = 37383 kPa. La relaciéon de Poisson se determina con un promedio ponderado
de las magnitudes de la tabla E-1, es decir vim = 0.277. Como la ecuacion 65 arroja el asentamiento
bajo una esquina, el area se divide entre 4, y el hundimiento calculado se multiplica por 4.
Sustituyendo valores en la ecuacién 65, con x =1.7/2=0.85m,y =2/2=1m: &/ = 2.52 mm, &, =
4(2.52) = 10.08 mm.

 oxauy
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2 2 2
51 197.35(1-0.277") (1) 085085 +1*

0.85)1
: 7(37383) 1 Jin

=0.00252m

1++/0.85% +1°
0.85

(d) Formula de Steinbrenner

Se aplica la ecuacién 72. El mddulo Es se obtiene como un promedio ponderado de los tres valores
de la tabla E-2, Esm = 37383 kPa. La relaciéon de Poisson se determina con un promedio ponderado
de las magnitudes de la tabla E-1, es decir vim = 0.277. Como la ecuacion 66 arroja el asentamiento
bajo una esquina, el area se divide entre 4, y el hundimiento calculado se multiplica por 4.
Sustituyendo valores en la ecuacién 65, con x=1.7/2=0.85m,y=2/2=1m,h=12m: 3, = 1.09
mm, 8z = 4(1.09) = 4.36 mm.

L ojnyden

Z oinude)

A=(0.85 +1> +1.2*)* =1.7783m

_197.35(1-0277*) (0.85+/0.85 + 12 Ji* 122

: #(37383) {( Jin 1(0.85 +1.7783) +(085)mn

0.85(1+1.7783)

(1+/0.85 + 1% /085" +1.2° }

| oxauy

=0.00109m

2
, 19735(1-0.277-2(0.277)’) (12)an - 2850)
27(37383) 1.2(1.7783)

(e) Foérmula de Burland y Burbidge
Se usan las ecuaciones 79y 78, con un promedio ponderado de N = 28.58 golpes. Se halla 6. = 3.06
mm.

lo = 1.17/(28.58)"4 = 0.01071

=
2
®
P
o
w

82 = 197.35(1.7)°7(0.01071) = 3.063 mm

(f) Foérmula estadistica

Se emplean las ecuaciones 80 a 82, con N = 28.58 golpes. Para o = 20%, t« = 0.844 (tabla 1) se
obtiene D = 3.88 mm, C’ = 1.94, 5, = 7.54 mm. Para o = 50% se usa un procedimiento similar y se
halla 6; = 3.88 mm.

€ ojnyde)

D = 1.34 q B%7 N-'%7 = 1.34(197.35)(1.7)°7(28.58)%" = 3.88 mm

C'=exp[0.784(0.844)  1.00758+0.0152(In 25 - 2.976)7] = 1.944
8, =D C’ = 3.88(1.944) = 7.543 mm

g) Formula de Janbu
Usamos la ecuacion 70

E =E, +Kpa(p””j

v o|nude)

a
Eso=0
En la tabla E-2’ se muestran los calculos para hallar el asentamiento de la zapata.

 oxauy
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TABLA E-2
METODO DE JANBU
Estrato K Pvo Ko \ Pco Oz Ox Oy Pcm n NS
kPa kPa kPa kPa kPa kPa mm
1 517.5 12 0.398 | 0.285 7.185 196.71 117.05 119.40 | 50.38 | 0.628 0.86
2 653.5 18 0.371 | 0.270 | 10.448 180.11 53.09 47.82 33.67 | 0.577 1.28
3 576 25.85 | 0.384 | 0.278 15.240 134.84 15.81 11.33 20.82 | 0.623 1.88
5, = | 4.02
A 1
pcm :pCO +%=pco +g(o-z +O_x +O—y)
Los valores de Ky n se obtienen de la tabla 2, en funciéon de nimero de golpes, N, de la prueba SPT.
(i) NAF en la superficie del terreno
Unicamente los métodos no lineal y de Janbu permiten utilizar la presién efectiva para el cémputo
de las deformaciones; en la tabla E-3 se muestran los calculos para o = 20%; se obtiene un 5; = 4.76
mm y para o = 50% (asentamiento promedio) 5; = 2.46 mm. En la tabla E-3’ se exhiben los calculos
con la férmula de Janbu. En los demas procedimientos el asentamiento sin NAF se multiplica por
1.35.
TABLA E-3. NO LINEAL. NAF EN LA SUPERFICIE DEL TERRENO
a=20%
Es- A pvo’ Ko v Pco’ Oz Ox Oy c f NSz
trato
kPa kPa kPa kPa kPa mm
1 504.92 4.642 0.398 | 0.285 | 2.780 196.71 117.05 119.40 | 0.734 | 0.658 1.10
2 665.95 7.209 0.371 | 0.270 | 4.184 | 180.11 53.09 47.82 0.520 | 0.848 1.52
3 573.39 10.644 0.384 | 0.278 | 6.276 | 134.84 15.81 11.33 0.400 | 0.944 2.14
Suma | 4.76
TABLA E-3'. METODO DE JANBU. NAF EN LA SUPERFICIE DEL TERRENO
Estrato K Pvo’ Ko \" Pco’ Oz Ox Oy Pem’ n NS
kPa kPa kPa kPa kPa kPa mm
1 517.5 12 0.398 | 0.285 2.780 196.71 117.05 119.40 | 52.44 | 0.628 0.89
2 653.5 18 0.371 | 0.270 4.184 180.11 53.09 47.82 36.16 | 0.577 1.37
3 576 25.85 | 0.384 | 0.278 6.276 134.84 15.81 11.33 22.56 | 0.623 2.18
5, = | 4.44

Usamos la ecuacion 70

E =E, +Kpa(p"”’ )
P,
Eso=0
A 1
pcm‘:pco'+%:pca'+g(o-z +O_x +O_y)

Los valores de Ky n se obtienen de la tabla 2, en funcidon de niumero de golpes, N, de la prueba SPT.

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy
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o
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y ojnude)n ¢ ojnyde)
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TABLA E-4
RESULTADOS DEL EJEMPLO
NAF NAF en la %
muy profundo | superficie del terreno ©
Método 52 5z g
mm mm <}
No lineal =
a =50% 2.15 246
a=20% 4.18 4.76
Ley de Hooke 4.37 5.90 8
Schleicher 10.08 13.61 e}
Steinbrenner 4.36 5.89 =
Burland y Burbidge 3.06 4.13 o
Férmula estadistica N
a =50% 3.88 5.24
a=20% 7.54 10.18
Janbu 4.02 4.44

En la tabla E-4 se exhiben los resultados obtenidos con los diferentes métodos.
(Defsf151)

>
=)
(0]
X
o
—

Suelos colapsables

Un suelo colapsable se puede considerar un caso particular de un material friccionante, con una
estructura abierta, parcialmente saturado, con una cierta cementacion (o cohesién) que se puede
perder al aumentar la humedad natural del terreno. En estos suelos la deformacién lateral es

pequeia, por lo que soélo calculamos la deformacion vertical, usando la ecuacién 57: %
)
d(az) 1 do2/pa 5
=-— (83) @

AZ Av  [(pveo + 0z)/pa]®
Integremos la ecuacion 83. Al aumentar el esfuerzo normal vertical de 0 a oz, la altura del elemento (@)
aumenta de la altura inicial Az, a la altura final Az (figura 9). Por lo tanto, debemos integrar la g
ecuacion 83 de Az, a Azs el primer miembro y de 0 a o, el segundo miembro g
o
d(Az) 1 doz/pa =

,[AZO =- c ———————

Az Av [(pveo + 0z)/ pa] ® o
)
=
AZs (Pbeo + C(Tz)1's - (pbeo)1's g—
——=exp[- ] (84) IS

AZo (1-s) Av pa'

Pero (figura 9)

AZs = AZo + AW

 oxauy

AzilAZo = 1 + AW/AZ,

AW/AZo = AzilAZo — 1 (85)
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AW (pveo + CFz)1_S - (pveo)1-S
—=exp|[- 1-1 (86)
AZo (1-3) Av pa1_s

El desplazamiento Aw se mide hacia arriba. Para que el desplazamiento hacia abajo sea positivo
(como es usual en mecanica de suelos), hagamos Ad: = - Aw. La ecuacion 86 queda

L ojnyden

(Pveo + (Yz)1_S - (pveo)1_S
AS={1 — exp{- } JAZo 87)
(1-5) Av pa'l-S

Z oinude)

La ecuacion 87 permite calcular la deformacion vertical de un elemento de suelo colapsable de
espesor Az, sujeto a un incremento de esfuerzo vertical cz. En suelos colapsables el exponente s
es del orden de 0.5, s = 0.5.

En la ecuacion 87

| oxauy

Pve = Pcie + Pvo (88)

En un suelo cementado, la presién de confinamiento interno equivalente pcie s funcién del grado de
saturacion: pcie = f(Sr). Asi, en un suelo colapsable, para S = 100%, pcie Vale cero, pcie = 0. En cambio,
para valores de Sr < 100% se puede tener una pcie relativamente grande.

Los valores de Ay y de pcie S€ obtienen mediante pruebas realizadas en el consolidémetro. Se realiza
una prueba de consolidacién con la humedad natural del suelo. Luego, otra muestra del mismo suelo
se satura al 100% y se somete a un ensaye de consolidacion. Sean (pv1, €1) y (pvz, €2) dos puntos
de la curva de compresibilidad en la prueba al 100% de saturacion; el médulo Ay se obtiene
despejandolo de la ecuacion 86

(Pv2)™ = (pv1)"
A =- (89)
(1-s) pa'™ In ((1+e2)/(1+e1))

=
2
®
P
o
w

Sean (pvi, 1) y (pv2, €2) dos puntos de la curva de compresibilidad en el suelo con la humedad
natural. La presion de confinamiento interno (debida a la cementacion) se halla despejandola de las
ecuaciones 87 y 88

Peie=[(Pcie+pv1)'S-A(1-s)pa’csIn((1+e2)/(1+e1))]"®) - py2 (90)

€ ojnyde)

La ecuacion 90 se resuelve por tanteos: se supone un valor de pce y se calcula éste con dicha
ecuacion; el proceso se repite hasta que las magnitudes de pcie supuesta y calculada sean iguales.
El valor de pcie corresponde al grado de saturacién del suelo en estado natural. Se pueden realizar
otras pruebas de consolidacion variando el grado de saturacion; aplicando la ecuacién 90 se obtiene
la variacion de pcie con el grado de saturacion S; (figura 14).

v o|nude)
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pcie

L ojnyden

0 100 Sr
Grado de saturacion

Z oinude)

VARIACION DE LA PRESION DE CONFINAMIENTO INTERNO
EQUIVALENTE CON EL GRADO DE SATURACION
FIGURA 14

Ejemplo

Tomando dos puntos de la curva de compresibilidad de pruebas en el consolidémetro, practicadas
en un suelo colapsable, se obtienen los siguientes datos (esfuerzos en kg/cm?)
Humedad natural: 1(0.5, 0.662), 2(2.1, 0.6505)

100% saturacion: 1(2.1, 0.411), 2(8.5, 0.293)

Hallar las magnitudes de A, y de pcie del suelo. Usar s = 0.5.

Solucién

Sustituyendo valores en la ecuacion 89 (100% saturacién), con pa = 1.03 kg/cm?

A, =33.09

Reemplazando valores en la ecuacion 90 (humedad natural), y procediendo por tanteos:
pcie = 46 kg/cm?

(Cs suelo colapsable)

| oxauy

Ejemplo

Una zapata de 2 por 3 m en planta, desplantada a 0.8 m de profundidad, que transmite al terreno un
incremento neto de presién de 120 kPa, se construye en temporada de estiaje sobre un estrato de
limo arenoso cementado (suelo colapsable), de 2 m de espesor bajo el desplante del cimiento.
Pruebas realizadas en el limo en época de estiaje arrojaron las siguientes propiedades: Ay = 33.09,

=
2
®
P
o
w

Ppcie = 4600 kPa, y = 17 KN/m?. g
Calcular el asentamiento de la zapata en época de estiaje y el asentamiento en temporada de lluvias, =
suponiendo que por un deficiente drenaje el suelo se satura al 100% y se pierde el confinamiento o
interno equivalente. ()
pa = 101.3 kPa.

Solucién

Epoca de estiaje
Obtenemos las siguientes cantidades a la mitad del estrato de limo arenoso:

pvo = 17(0.8+1) = 30.6 kPa

pve = 30.6 + 4600 = 4630.6 kPa

0z =92.95 kPa

Sustituyendo en la ecuacion 81: As; = 0.82 cm

Epoca de lluvias

Por aumento de humedad se pierde el confinamiento interno equivalente, es decir, pcie = 0

pveo = 30.6 kPa

0z =92.95 kPa

Sustituyendo en la ecuacién 87: Ad; = 6.60 cm

Observamos que el “colapso” del suelo, por humedecimiento de éste, es de 6.60 — 0.82 = 5.78 cm
(Cs suelo colapsable)

v o|nude)
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SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE SATURADOS

Cuando se carga (o descarga) un suelo cohesivo totalmente saturado, debido a su baja
permeabilidad, éste sufre una deformacion inmediata a volumen constante. Si, como es usual, la
carga permanece aplicada sobre el terreno, el agua de los poros del suelo sale lentamente, y se
produce una deformaciéon a largo plazo; a la compresion por expulsiéon de agua se denomina
consolidacién primaria, mientras que a la deformacién por el acomodo de las particulas del suelo
que “resbalan” unas sobre otras, se le designa como consolidacion secundaria. En los siguientes
incisos estudiaremos estos fendmenos.

L ojnyden

Deformacién inmediata (a volumen constante)

Z oinude)

La deformacion a corto plazo la obtenemos usando la ecuacién 39

d(az) 1 (f o2/pa)” d(f o2/pa)
= (39)
AZ A [(pbeo +C Gz) / pa] N

>
=)
(0]
X
o
—

Como la deformacién ocurre a volumen constante, hacemos ¢ = 0 en la ecuacion 39

d(Az) 1 (f oulpa) d(f o2lpa)
BN (91)
Az A (pbeo / pa)

Integremos la ecuacion 91: al aumentar el esfuerzo normal vertical de 0 a o, la altura del elemento
se reduce de la altura inicial Az, a la altura final Az (figura 9). Por lo tanto, debemos integrar la
ecuacion 91 de Az, a Azs el primer miembro y de 0 a oz el segundo miembro

>
d(Az) 1 (f oz/pa) d(f 62/pa) a
[azo =- o — (92) 3
Az A (pbeo / pa) N w
Azs (f o)™
—=exp [- ] (93) O
AZo (1+r) A poeo® pa“‘r'S %
Pero (figura 9) S—
w
AZi = AZo + AW (94)
AzZiIAZo = 1 + AW/AZo g,)
©
AW/AZo = AzilAZo — 1 (93) g
)
Aw (F o2)™ -
——=exp [- ]1-1 (96)
AZo (1+r) A poec® pa1+"s

El desplazamiento Aw se mide hacia arriba. Para que el desplazamiento hacia abajo sea positivo
(como es usual en mecanica de suelos), hagamos Ad: = - Aw. La ecuacion 96 queda

 oxauy
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(foz)™
Adz = {1 - exp[- ] }Azo (97)
(1+r) A poec® pa1"'s

La ecuacion 97 permite calcular la deformacion vertical inmediata de un elemento de suelo cohesivo
totalmente saturado de espesor Az,, sujeto a incrementos de esfuerzo oz, ox y oy.

L ojnyden

En la ecuacion 97

(@)
f=1-v (a1 +a) (ecuacion 29) =
O bien %

N

ox + Oy
f=1-v( ) (98)
Oz >

3
Pobeo = Pcie + Pco (ecuacion 14) (>§
Peo = [(1 + 2Ko)/3] pvo (ecuacioén 13)

En un suelo cohesivo totalmente saturado debemos usar esfuerzos efectivos en vez de esfuerzos
totales. La ecuacion 14 queda

Poeo = Pcie + pco7 (99)
Pco’ = [(1 + 2Ko)/3] pvo’ (100)
En arcillas totalmente saturadas r varia entre 0 y 0.2; para fines practicos se puede usar r = 0.

Ademas, el exponente s es cercano a cero en arcillas sensitivas, y del orden de 1 en arcillas no
sensitivas.

=
5
0]
x
()
w

En la practica es usual denominar Au al médulo A de la ecuacion 97: Ay = A. Esta propiedad se
determina a partir de resultados de pruebas triaxiales no drenadas. Lo despejamos de la ecuacion

97

(@)
)
(fo)*r =
Au=- (101) %
(1 + 1) poec® pa1+"s In (1-¢2) )

donde
(@)
€2 = NS,/ Azo (102) e
g
)
Ejemplo I

En una prueba de compresion triaxial rapida, practicada en una arcilla sensitiva (r =0, s = 0), para o:
= 0.40 kg/cm? se midi6 &; = 0.025. Calcular el médulo Ay del suelo.

pa = 1.03 kg/cm?. >
Solucién 3
En una prueba de compresion triaxial: f = 1 (ecuacién 93). Sustituyendo en la ecuacion 96: 3

(0.40) ~
Au=-

1.03 In (1 — 0.025)
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Au=15.34
(@)
Q
-9\
) —+
Ejemplo %
Calcular la expansion inmediata por la excavacion y el asentamiento inmediato por compresion o

(debido al incremento neto de carga) del cajon de cimentaciéon de la figura E-2, debidos a los
movimientos del estrato de arcilla sensitiva. Usarr =s = 0; pa = 101.3 kPa.

(@)
[
-g\
P al
1 c
3 NAF _,1 m - ()
2m Excavacion — - N
y =19 kN/m3
Limo arenoso
im 20 m|
V =70 kP
y 4=70kPa z
(¢
x
Ae =49.4 Arcilla o
3m Au =39.5 v=0.5 y = 14 kN/m3 \ =
10m
A

Arena compacta
PLANTA DEL EDIFICIO

ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES
FIGURA E-2

Solucién
Expansion inmediata por excavacion
La descarga por la excavacion es: 19(2) = 38 kPa

Calculamos los decrementos de esfuerzo debidos a la descarga, a la mitad del estrato de arcilla, con >
una relacion de Poisson v = 0.5y q = gexc = 38 kPa L
oz = 36.35 kPa 8)
ox = 22.93 kPa
oy = 16.97 kPa
Aplicamos la ecuacion 97 con Au = Ae = 49.4 (expansion inmediata)
22.93 +16.97 8
f=1-05(——— ) =045 (ec 98) =
36.35 c
o
(0.451)(36.35) =
Ade = {1 - exp[- 1}3)
49.4 (101.3)

Ade =0.00982 m = 9.82 mm

v o|nude)

Asentamiento inmediato por compresion
El incremento neto de carga vale: gn = g — pvod = 70 — 38 = 32 kPa
Calculamos los incrementos de esfuerzo por el incremento neto de carga, a la mitad del estrato, con

una relacion de Poisson v=0.5y q = gn = 32 kPa >
oz =30.61 kPa o
ox=19.31 kPa 3
oy = 14.29 kPa ~

Aplicamos la ecuacion 97 con A, = 39.5
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(0.451)(30.61)
NS, = {1 - expl- 1}3)
39.5 (101.3)

Ady =0.0103 m=10.3 mm
(Deformacion corto plazo)

L ojnyden

La deformacion inmediata (a volumen constante) de un suelo cohesivo totalmente saturado la
podemos valuar también mediante el uso de la ley de Hooke

g ojnude)

z

g, = b}[az —U(O'x +o, )] (103)

u

| oxauy

donde Eu es el médulo de deformacion en condiciones no drenadas, el cual se obtiene a partir de
pruebas de compresion triaxial no consolidadas-no drenadas.

Si el estrato tiene un espesor inicial Az, la deformacioén a corto plazo del mismo vale, de acuerdo
con la ecuacioén 103

i;" [O'Z —I)(O'x +o, )] (104)

u

AS,, =

En ocasiones es necesario determinar la expansion inmediata producida por una excavacion
profunda. En este caso se llevan a cabo pruebas de compresion triaxial de carga-descarga (también
llamadas pruebas de “rebote elastico”); la carga se lleva hasta la mitad de la resistencia a la
compresion del suelo, y luego se descarga la probeta, como se muestra en la figura 15.

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude)n ¢ ojnyde)

 oxauy
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01-03

L ojnyden

(01 - o3)falla} —————— L

Z oinude)

(o1-03)falla]

2

| oxauy

[¥4

PRUEBA DE CARGA-DESCARGA
FIGURA 15

=
5
®
x
(¢}
w

Ejemplo

Calcular la expansiéon inmediata por la excavacion y el asentamiento inmediato por compresion
(debido al incremento neto de carga) del cajon de cimentacion de la figura E-3, debidos a los
movimientos del estrato de arcilla sensitiva.

Solucién

Expansion inmediata por excavacion

La descarga por la excavacion es: 19(2) = 38 kPa

Calculamos los decrementos de esfuerzo debidos a la descarga, a la mitad del estrato de arcilla, con

una relacion de Poisson v = 0.5y q = gexc = 38 kPa

¥ oinyde) ¢ ojnyden

 oxauy
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NAF $1 m
2m Excavacién —
%
y =19 kN/m3
Limo arenoso -9\
11 m 20m =3
q=70kPa 6
"y
Ee = 4940 kPa Arcilla
3m Eu = 3950 kPa v=05 y = 14 kN/m3
10m (@)
| &
Arena compacta -g.‘
PLANTA DEL EDIFICIO c
(o]
ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES b
EJEMPLO

FIGURA E-3
>
oz = 36.35 kPa 3
ox = 22.93 kPa =
Oy = 16.97 kPa -

Aplicamos la ecuacion 104 con Eu = Ee = 4940 kPa (expansion inmediata)

AS, = 49340 [36.35-0.5(22.93 +16.97)] = 0.009960m = 0.996cm

ze

Asentamiento inmediato por compresion

El incremento neto de carga vale: gn = q — pvod = 70 — 38 = 32 kPa

Calculamos los incrementos de esfuerzo por el incremento neto de carga, a la mitad del estrato, con
una relacion de Poisson v=0.5y q=qgn = 32 kPa

o2 = 30.61 kPa =
ox = 19.31 kPa 2
oy = 14.29 kPa o
Aplicamos la ecuacion 104 con Eu = 3950 kPa

A5, = 39350 [30.61-0.5(19.31+14.29)]= 0.0105m = 1.05cm

(Deformacion corto plazo)

€ ojnyde)

Deformacioén a largo plazo

v o|nude)

PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

Una prueba de consolidacion unidimensional consiste en colocar un espécimen de suelo en un anillo
que impide la deformacion lateral (compresion confinada). Se aplica un incremento de carga y se
mantiene sostenido durante un cierto intervalo de tiempo (usualmente un dia). Se mide la evolucién
de la deformacion durante este lapso, con lo que se obtiene una curva de consolidacién. El proceso
se repite para varios incrementos de carga, con lo que se dispone de una curva de consolidacion
para cada incremento.

 oxauy
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En la figura 16 se muestra una curva de consolidacion (Juarez Badillo y Rico, 1976).

0 %

‘\ U /O '9\
Linea teorica del 0% o =4
_______________________________________________ 0% <

______ i a A
. Tramo de
___________ consolidacion primaria | g0,

Z oinude)

---------------------------- 100%

secundaria

Lecturas del micrometro

L
=
[0}
o
—
@
O
=,
I}
-———=

\ 4

t/4  t ot Tiempo (Esc. log.)

>
=}
o)
X
o
—

Determinacion del 0% y del 100% de consolidacion
primaria en una curva de consolidacion

DEFORMACION DE UN ELEMENTO DE SUELO DE ESPESOR Azo

Consideremos un estrato de arcilla de espesor inicial Azo, €l cual, al ser sometido a un incremento
de carga, sufre una deformacion vertical Ad; (figura 17), quedando con un espesor final Az

>
NSz = Nzo — Nzs (1 05) g
X
(o]
w

j oz $62

A AZvo AN
Vacios AZvf o

AZ

° Azt =
©
=
1=
Solidos NZs o
w

DEFORMACION DE UN ELEMENTO DE SUELO g’

FIGURA 17 e

g

o

Sus relaciones de vacios inicial y final son (figura 17) B
€0 = AzvolAzs (1 06)

z

er = AzvwilAzs (107) o)

o

Supongamos que la compresion vertical se debe Unicamente a una reduccion de los vacios del suelo, &

entonces

Azo = Azyo + Azs (1 08)
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Azi = Az + Azs (109)
Reemplazando las ecuaciones 108 y 109 en la ecuacién 105

AS; = Azvo — Dzt (110)

L ojnyden

Sustituyendo las ecuaciones 106 y 107 en la ecuacion 110
NSz = eoAzs — efAzs = Azs (eo - ef)

Dividiendo ambos miembros entre Az,

Z oinude)

N&/NzZo = (AZS/AZO) (eo - ef)
Tomando en cuenta las ecuaciones 108 y 106

Ad2/Azo = [AZs/(AZvo + AZS)] (eo - ef)

| oxauy

NS /Nz, = [AZS/ (eoAZs + AZS)] (eo - ef)
AB/AZo = [1/(1 + €0)] (€0 — €f)

€o — €ef
NS, =

Az, (111)
1+eo

Hagamos Ae = eo — e
Ae

DS, =—— Az (112)
1+eo

=
5
0]
x
()
w

La ecuacion 112 permite calcular la deformacién vertical de un estrato de suelo de espesor inicial
Azo, en funcion de su decremento de relacion de vacios y de su relacion de vacios inicial.

Curva de compresibilidad

€ ojnyde)

Con los resultados de una prueba de consolidacion se puede calcular el decremento de relaciéon de
vacios. En efecto, de la ecuaciéon 111

ef = €o — (A8JAZQ)(1 +eo)=eo(1- ASZ/AZO)' Nb62/AzZo (1 13)

siendo 3; la deformacién al final del incremento de carga (después de que se disipd la presion de
poro) y Az, el espesor del espécimen de suelo en el momento de aplicar la carga.

v o|nude)

Usando la ecuacioén 113 se calcula la relacion de vacios al final de cada incremento de carga, con lo
que se obtiene una curva de compresibilidad, como la que se muestra en la figura 18.

En una curva de compresibilidad se puede distinguir si la arcilla se encuentra normalmente
consolidada o preconsolidada. En efecto (figura 18)

 oxauy
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Sipw =pw: laarcilla se encuentra normalmente consolidada

Sipw <pw: laarcilla se encuentra preconsolidada 8
©
=3
(=
(o]
-
Relacion de
vacios
Rama de recompresion (@)
pvc' = presion de preconsolidacion %
pvo' = presion debida a peso =
propio del suelo E
Rama (e]
virgen N
/ Si pvo' = pvc' la arcilla se encuentra
normalmente consolidada
Si pvo' < pvc' la arcilla se encuentra
preconsolidada =
>
®
X
(o]
—
! |
pvo' pvc' Presion vertical
efectiva pv', log
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras)
CURVA DE COMPRESIBILIDAD
FIGURA 18

Tomemos dos puntos de la curva de compresibilidad. Se define el coeficiente de compresibilidad av

av=—— (114)

=
5
®
x
(¢}
w

Mientras que el coeficiente de compresibilidad volumétrica mv es

(@)

av %

m. = (115) >
1+ eo %

w

La figura 19 muestra curvas de compresibilidad de arcillas de diversas localidades.

y ojnude)
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Comportamiento de Suelos INDICE

Los signos no se distinguen 142

R4 R B
13.0 _ - bl ;' | [
120 c T R Locality Description
N\ Texcoca (Mex.) Brown clay
"o S O CE | Mexico City Brown clay
; t \| ‘ New Haven (US.A) Gray clayey silt
10,0 RIS 11 I, P | San Luis Potosi (Mex.)  Yellow clay
. i ! Sonora (Mex.) Red clay
Chicago (U.5.A.) Blue clay
o Texas (U.5.A.) Clay
£ g0l .. NewHumpshue(USA) Clay
% il g = overburdfr} El‘feclwe stress ;o n(USA ) - g:;; dlay
= i [ 1 TTT
6.0 - i T +___...:r ] 5 [
50 - \ kl — 1 -t
4.0 L i 1 1 j % |
R e o (U': = Sy ri !
T + New Haven (U.S.A))
20] i L P Gt o |t e ?U‘sh,’ f
- : 4’ﬁlt—+r—~—¢ ; e ) L
Chicago (US.A)” Texas (US.A)  Sonora Mex) [T - Panama (C.A.)

0.1 0.2 04 07 10 2.0 40 70100 200 400 700 100
Effective stress o, kg/em? s

Compressibility curves for various localities (Zeevaert, 1473)

FIGURA 19
TEORIA DE LA CONSOLIDACION PRIMARIA DE TERZAGHI

Ecuacion diferencial de la consolidacién primaria

Sea un estrato de arcilla de espesor H, con el nivel de agua freatica (NAF) en la superficie del terreno
(figura 20a). Los diagramas de presion total, hidraulica y efectiva se muestran en la figura 20a.
Consideremos que aplicamos una carga unitaria vertical ¢ en un area suficientemente grande para
que el incremento de presion vertical sea constante con la profundidad; supongamos ademas que
se permite el drenaje en la frontera superior del estrato de arcilla. Los diagramas de presion en el
suelo quedan como se indica en la figura 20b.

Calculemos los volumenes de salida dVi y de entrada dVi de un elemento de suelo de espesor dz,
situado a la profundidad z (figura 21). La curva de variacion de la presion hidraulica en un tiempo t
se indica en la figura 21.

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
0]
x
()
w

y ojnude)n ¢ ojnyde)
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pvwo uwo pw'
NAF Permeable
_ O
Q
©
=3
(=
(o]
Estrato —
AZo de arcilla
O
(Y]
©
=
c
(o]
N
Permeable

a) Diagramas de presion iniciales

Permeable

faYalaYatalalaYalalaYals uw\f\f\r\t_fgﬂr\mf PN

| oxauy

AZo

Permeable /

=
5
®
x
(¢}
w

b) Diagramas de presién con un incremento de carga repartida q
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras)

ESTRATO SOMETIDO A UN INCREMENTO DE CARGAq
FIGURA 20

Obtengamos el gradiente hidraulico a la profundidad z (punto A, figura 21). La altura piezométrica
vale (figura 20b)

€ ojnyde)

h = uw/yw + ¥y = (Uo + Auw)lyw + y

h= Uwo/Yw + (AUW)/YW +y

y ojnude)

Pero Uwo = yw (H—1y)
h= H-y+(AUw)/'Yw+y

h=H + (Auw)/yw (116)

 oxauy

Llamemos Auw al incremento de presion hidraulica en el punto A (figura 21)

(Auw)a = (Auw)

-4 132
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El incremento de presion hidraulica en el punto B vale (figura 21)

(Auw)s = (Auw) + [0(Auw)/6z] dz

L ojnyden

Z oinude)

dz A=1

.

El gradiente hidraulico en el punto A (flujo vertical) es

uwo

| oxauy

FIGURA 21

ia = oh/oz
Tomando en cuenta la ecuacion 116

A= (1/’Yw) a(AUw)/aZ

=
5
®
x
(¢}
w

El gradiente hidraulico en el punto B es

is = (1/yw) (0/02) {(Auw) + [0(Auw)/Z] dz}

El gasto de salida del elemento (cara |), para un area unitaria en direccién vertical, utilizando la ley 8
de Darcy, vale =
c
dVi/dt = k (1/yw) 6(Auw)/dz g
dVi =k (1/yw) [0(Auw)/0z] dt (117)
(@)
En forma analoga, el gasto de entrada al elemento (cara Il) es %
dVildt = k (1/yw) (8102) { (Auw) + [0(Auw)/d2Z] dz } s
S
dVin = { k (1/yw) (0/6z) { (Auw) + [0(Auw)/oz] dz } } dt (118)
La diferencia entre el volumen de salida y el de entrada sera, restando la ecuaciéon 118 ala 117 >
=)
0}
AdV = dV/ - dVi 3
N
AdV = - (kiyw) [6%(Auw)/6z?] dz dt (119)

Por otra parte, la deformacion vertical del elemento de espesor dz vale, aplicando la ley de Hooke
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Ado 1

z = = O-Z = mVO-Z
dz E, %
-9\
Es es el médulo de deformacion del suelo <
my = moédulo de compresibilidad volumétrica 3

o L

v ES g?
-g\
g
AdS, =m0 dz (120) 9)
N

Y el decremento de volumen, para un area unitaria en direccién vertical

AdV = AdS,,(4)=AdS,,(1)=m,o.dz (121)

| oxauy

AdV =m, [d (Apv ‘)]dz

d(Ap/') significa el incremento de esfuerzo vertical efectivo en un tiempo dt.
Por otra parte, en un suelo totalmente saturado se cumple

Pv=Pvo+ Q=P+ Uw = Pvw + APy + Uwo + AUw

dpv = dpvo + dg =0 = dpvo’ + d(Apv') + duwo + d(Auw)

d(Apy') = - d(Auw)

Pero

=
5
®
x
(¢}
w

d(Auw) = [0(Auw)/et] dt

d(Apv) = - [0(Auw)/ot] dt 8
Sustituyendo en la ecuacion 121 E"_"
AdV = - my [0(Auw)/6t] dt dz (124) g
EI. volumen de agua expulsad_a del elemento (fi_gura 21) _debe ser _igual al cambio d_e volumen del o
mismo, por lo tanto, las ecuaciones 119 y 124 miden la misma cantidad, y deben ser iguales %
- (k/yw) [0%(Auw)/0z?] dz dt = - my [6(Auw)/et] dt dz E—':
(k/mvyw) [0%(Auw)/0z?] = [0(Auw)/ot] (125) -
Sea cv=k/mvyw (126)

A cv se le conoce como coeficiente de consolidacion del suelo.

 oxauy

ov [02(Auw)/0z2] = [o(Auw)/et] (127)
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La ecuacién 127 mide la variacién del incremento de presion hidraulica en funcién de la profundidad
y del tiempo, y se conoce como la ecuacion diferencial del fendmeno de consolidacion primaria para
flujo vertical.

L ojnyden

Solucién de la ecuacion diferencial de consolidacion

Para la solucion de la ecuacion diferencial de la consolidacion
cv [0%(Auw)/0Z?] = [0(Auw)/ét] (ecuacién 127)

se consideran las siguientes condiciones de frontera (figura 20b)

Z oinude)

Auw =0, para z=0 y z=2Az., paratodot>0.
Con la siguiente condicion inicial

Auw=q, para t=0%, y 0<z<2Aze

| oxauy

Para estas condiciones, la solucion de la ecuacion 127 es (Juarez Badillo y Rico, 1976)

w 4 (2i+1)r z (2i+1)%nT

Auw =q X { sen[ —Jexp[-——] } (128)
=0 (2i+1)n 2 Aze 4

donde T=cvt/Aze? (129)

A T se le denomina factor tiempo.

=
5
0]
x
()
w

Grado de consolidacién de un estrato de arcilla

La deformacién de un “estrato” de espesor dz, a la profundidad z vale, para un tiempo t = t1 > 0 vale
(figura 22)

Ado,, =m0 dz=m,dp,'dz

€ ojnyde)

Adé‘Pt = mv (q - Auw )dZ

Mientras que la deformacién de todo el estrato de espesor Az,, para un tiempot=t1>0es

AS, = [Ad, = [ m, (g Au, )z

v o|nude)

Para un tiempo t — «, Auw tiende a cero, y la deformacion de todo el estrato toma el valor

Aé‘P = J-OAZD mv(q)dz = quAZo :qu(zAZe)

 oxauy
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Permeable
(@)
z 3
t=0 Apv' B AZe =
A c Auw %
AZo v -
t oo
pwo' q < AZe
pv’
NI o
Permeable -9,
t=t1>0 g
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras) o
N
GRADO DE CONSOLIDACION DE UN ESTRATO DE ARCILLA DE ESPESOR AZo
FIGURA 22
>
o
Se define el grado o porcentaje de consolidacion de un estrato de arcilla de espesor Az, = 2Aze de 3
la siguiente forma (figura 22) -
247, 2AZ,
AS m,(q—Au, )dz (g Au, )=z
U(%)= P’><100=I° ><100=jo x 100 (131)
A5P qu(zAZe) q(zAZe)
U(%) = (100) {1 — [1/q(2Aze)] Jo (Auw) dz} (132)
Tomando en cuenta la ecuacion 128 ?
®
X
onze » 4 (2i+1)rn z (2i+1)°r%T o
lo(Auw)dz=qlo  Z{——sen| —Jexp[-———J} =
=0(2i+1)n 2  Aze 4
(@)
. . Y
w 4 (2i+1)rn z (2i+1)?m2T 'g
lo(Auw)dz=qZ Jo {——sen][ —Jexp[-——J} c
=0 (2i+1)n 2 Az 4 g
Integramos un término de la serie o
)
©
4 (2i+1)?m°T =
{ exp[- ] x o
(2i+1)n 4 L
2Az. 2it1)t z  2aze
x {- cos [ — 1}
(2i+1)n 2 Aze ©

>
=}
(0]
X
o
N

Valuemos los limites de la integral de este ultimo factor
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- cos[(zi”)” Zrze = —[cos(2i + 1)z — cos 0] = (- 1-1)=2

2 Az &

-9\

g

o 8 (2i+1)?m°T <}

lo(Auw)dz = q (2Aze) £ ——— exp[-——] =
=0 (2i+1)?n? 4

Sustituyendo en la ecuacién 132 g

. 8 (2i+1)2n2T g

U(%)=(100)[1-Z exp[- ] (133) S

=0 (2i+1)?n? 4

En la ecuacién 133 observamos que el porcentaje de consolidacion de un estrato depende
Unicamente del factor tiempo: U = f(T). En la tabla 3 se muestran los valores de U en funcion de T
(Juarez Badillo y Rico, 1976).

>
=}
o)
X
o
—

La deformacion del estrato, debida a consolidacién primaria se calcula
Aé‘Pt = U(A§P) = va'ZAZD (U)

donde o: es el incremento de esfuerzo a la mitad del estrato de espesor Az,.

TABLA 3
RELACION TEORICA U(%)-T .
=}
U(%) T 2
0 0 <
10 0.008 =
15 0.018
20 0.031
25 0.049 o)
30 0.071 8
35 0.096 =
40 0.126 s
45 0.159 w
50 0.197
55 0.238
60 0.287 o
65 0.342 e
70 0.405 =
75 0.477 s
80 0.565 5
85 0.684
90 0.848
95 1127
100 =2

(Tomada de Juarez Badillo y Rico, 1976)

 oxauy




Comportamiento de Suelos INDICE

TEORIA DE LA CONSOLIDACION SECUNDARIA DE ZEEVAERT

Consideremos el modelo de viscosidad intergranular de la figura 23 (unidad Z; Zeevaert, 1986), que
consiste en un amortiguador N con coeficiente de fluidez ®n y otro amortiguador 2 cuya fluidez
disminuye con el tiempo.

L ojnyden

En el amortiguador N

- 0
env =D,0, (134) 2
g
En el amortiguador 2 g
. a
e 4 o (135)
b+t ° >
=)
@
Por equilibrio 5
6z =0ON* 02 (136)

Como los amortiguadores estan en paralelo

Est =EN = &2 (137)
Sustituyendo en la ecuacion 136

1 * b+t
O,=—_——&Nt &2
N a

=
5
®
x
(¢}
w

€ ojnyde)

y ojnude)

 oxauy

MODELO DE VISCOSIDAD INTERGRANULAR. UNIDAD Z (Zeevaert, 1986)
FIGURA 23
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1 b+t
o,=| —+— |&s
D, a

(@)
Q
-9\
g
. a o
Es=—— O, (138) -
a
—+b+t
N o
(Y]
Considerando oz = constante, integramos la ecuacion 138 ?,
c
t o
a
&, =ao,In b+t+)
N/ o
>
o
a
b+t+ 3
D, -
&y =ao, In —— (139)
a
b+ ——
N

En el modelo de Newton, de acuerdo con las ecuaciones 134 y 138

a
1 - (<)
O-N_q)ig‘gt: p N o,
N —+b+t

N

=
5
®
x
(¢}
w

Parat=0 —- on=02 dedondeb =0

Reemplazando en la ecuacién 139

(@)

Q

t+ CI)i =

&, =ao In| — 2w (140) i

@,

5

Por otra parte In x =2.3 log1o x = 2.3 log x 'g_

c

Tomando en cuenta un gran nimero de modelos Z en serie i
- )

&g =2.3a0, log(l+th (141)

a

 oxauy
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Por lo tanto

AS,, =23ac, (Azo)log(l + @th
a

O bien, haciendo

m, _ L =2.3a

cs

A8, =m0 (Az, )log[l + (Dth

a
AS, = Lo (Az, )log(l el t]
E a
Sea
Ct mto-z(AZO):Elo-z(AZO)

Aoy, =C, 1og(1 + CDNt)
a

La ecuacioén 147 la podemos poner de la siguiente forma

oy C, (Az,)
AS, =C, log(1+ aN (AZ:)Z ( Ce) tJ

v

Pero (ecuacién 129)

Ct
T=—-—
(az,)
2
Ao, =C, log(l+q)’V(AZ‘f)TJ
a C,

AS,, = C, log(1+£&T)

(142)

(143)

(144)

(145)

(146)

(147)

(148)

iINDICE

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude) ¢ ojnyde)

 oxauy




Comportamiento de Suelos INDICE

donde
. (@)
Dy (Az,) 3
= e 149 =
§=— c (149) 5

Cabe senalar que

Dy = 2®,, =fluidez del agua de los macroporos, en todo el elemento

a = Xa = fluidez del agua de los microporos, en todo el elemento

Z oinude)

ARCILLAS SENSITIVAS

| oxauy

Las arcillas sensitivas exhiben una estructura floculenta. La curva de compresibilidad en estos suelos
se muestra en la figura 24.

La deformacién a largo plazo de un estrato de arcilla sensitiva se obtiene con la siguiente expresion
AS, = A, + Ad;, (150)

donde Adpt = deformacion por consolidacion primaria y Adst = deformacion por consolidacion
secundaria.

La deformacién por consolidacion primaria se calcula

=
5
®
x
(¢}
w

AS,, =AS,U (151)

siendo Adp la deformacion al término de la consolidacion primaria y U el grado de consolidacion
(tabla 3); U a su vez es funcion del factor tiempo T, que vale

&

ot =3
T'=-—"% 152 g
(0. o 5

W

cv = coeficiente de consolidacion, Aze = espesor efectivo de drenaje del estrato y t = tiempo después
de aplicada la carga al estrato

v ojnyude)
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Relacion de Rama cementada

vacios ¢

Rama
virgen

L ojnyden

pvb' = presién critica

pvo' = presion debida a peso

A propio del suelo
v (@)
[
pvb' > pvo' -g:
1=
o
N
! |
pvo' pvb' Presion vertical >
efectiva pv', log 5
)
5
CURVA DE COMPRESIBILIDAD _n
ARCILLA SENSITIVA
FIGURA 24

Definimos ademas los mdédulos de deformacion

o.\Az 1
E,= M = (153)

Ao, m,

mv = coeficiente de compresibilidad volumétrica en consolidacion primaria %

0}

X

o.|\Az 1 o

E = M = (154) w
Ct mt

mt = coeficiente de compresibilidad volumétrica en consolidacion secundaria ()

Q

°

De las expresiones anteriores despejamos Adp y Ct =

s}

o.\Az w

A, Z( ") (155)
EP

%

o |\Az )

C = M (156) =

E o

N

En funcion del tipo de curva, las propiedades de deformacion cv, &, Ep y Ecs se obtienen a partir de
los resultados de pruebas de consolidacién unidimensional practicadas en muestras inalteradas
obtenidas del estrato de arcilla sensitiva.

Ya con estas propiedades, la deformacion del estrato de suelo en el campo se calcular usando la
ecuacion 150. O bien, reemplazando las ecuaciones 148 y 151 en la ecuacion 150

 oxauy

AS, = AS,U + C, log(1+ &T) (157)
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También

AS, =722y O-ZéAZ")log(1+§T) (158)

cs

En los siguientes incisos veremos la forma de determinar las propiedades de deformacién para
curvas tipo I, tipo Il y para suelos con cavidades.

Curva de consolidacion tipo |
La obtencion de propiedades mecanicas de curvas tipo | es como sigue. Sea una curva tipo | (figura

25); en esta clase de curvas el médulo ¢ = 5 (Zeevaert, 1986). En la curva de consolidacion se toman
dos puntos para tiempos grandes. En la recta de consolidaciéon secundaria, usando la ecuacién 157

1+ ¢T.
AS,, —AS, =C, log tely
1+ 2T,
T2 t2
AS,, —A6, =C,logl = |=C, logl = (159)
T, f
¢ =892 =A% (160)

L t
log| -+
g( tl )

CURVATIPO I

ts t (log)
—— :
1
i
N |
i
i
N o
Ol I L Ll L LTI
fe) N
C
o
E N
N N
2 N
[7)
[0
©
«

CURVA DE CONSOLIDACION TIPO |
FIGURA 25

Por otra parte, para U = 100%, T = 2

-4 143

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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Sea Ads = deformacion correspondiente al 100% de consolidacion primaria.

Reemplazando en la ecuacion 157
AS, =AS, +C, log[l+5(2)]
AS, =A6, —1.04C,

Ep se obtiene de la ecuaciéon 153

o.(az,)_ 1

E. = -
r Ad, m

Para U =50%, T =0.197

A8, = A25P +C, log[l +5(0.1972)]

ASy, = Aff’ +0.298C,

Para U =50%, T = 0.197; sustituyendo en la ecuacion 152

. 0.197(Az,

t50

tso lo medimos directamente en la curva de consolidaciéon con Adso.

Ejemplo

(161)

(162)

(163)

(164)

iINDICE

Sea la curva de consolidacion de la figura E-4 (Zeevaert, 1973), para la cual: pv’ = 0.8 kg/cm?, 6z =
0.3 kg/cm?, Az, = 1.675 cm. Determinar las propiedades Ep, Ecs y cv.

1 10 100 1000 10000 100000
i \l e
______________ N
100
123 \
2001 \\\
3004
8 (u)
CURVA DE CONSOLIDACION. EJEMPLO
FIGURA E-4
Solucién

En la curva de la figura E-4 medimos
Ade =0.0185 cm

ts =750 s

Adt =0.025 cm, t1 =17 000 s

Adw =0.028 cm, t2 =80 000 s

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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Reemplazando en las ecuaciones 160 y 154

(@)

c = 002870025 064460m g

o (80000] =

8 17000 =

- =M=112.67kg/cm2 o

0.00446 L

=

Reemplazamos en las ecuaciones 161y 162 %

Adp = 0.0185 — 1.04(0.00446) = 0.01386 cm )
E,= M =36.26kg/cm’

0.01386

Sustituyendo en la ecuacion 163
Adso = 0.00693 + 0.298(0.00446) = 0.00826 cm
En la curva de consolidacion medimos: tso = 130 s. Reemplazamos en la ecuacion 164

| oxauy

_0.197(0.8375)°

c, =0.001063cm /s
130

Ejemplo

Para el cajon de cimentaciéon mostrado en la figura E-5, calcular los asentamientos diferidos a 6
meses y a un afno, después de construido el inmueble, debidos a la consolidacion del estrato de
arcilla sensitiva.

=
5
®
x
(¢}
w

(@)
NAF 1m Q
2m Excavacioén e 'Q‘
—
1=
| o
Limo arenoso w
im Gamma sat = 19 kN/m3 20m
q=70kPa
cv =0.00106 cm2/s Arcilla sensitiva (@)
Ep = 5730 kPa Gamma sat = 14 kN/m3 %
3m Ecs = 11060 kPa =
§ =5 E
o
D

10m

PLANTA DEL EDIFICIO

Arena compacta

ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES. EJEMPLO
FIGURA E-5

 oxauy

Solucion
El incremento neto de carga vale: gn = 70 — 19(2) = 32 kPa. El incremento de esfuerzo normal vertical
a la mitad del estrato es
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oz = 30.607 kPa
Usamos la ecuacion 158

AS = GZI(EAZ())U + GZJ(EAZO )log(l +&T)

P cs

L ojnyden

Tiempo igual a 6 meses
t = 6 meses = 6(30)(86400) = 15 552 000 s

@)
Utilizamos la ecuacion 152 %
g
e 0.00106(155252000) 07327 S
(150)
U=86.5%

_30.607(3) (0.865)+ 30.607(3)

, log(1+5(0.7327)) = 0.01386 +0.00555 = 0.0194m
5730 11060

| oxauy

Tiempo igual a un ano:
t = 365.25(86400) = 31 557 600 s

0.00106(315557600)
T= :
(150)

U =97.1% (tabla 1)
Sustituimos en la ecuacion 158

=1.487

=
5
®
x
(¢}
w

5 30.607(3) (0.9

t 71)+ Mlog(l +5(1.487)) = 0.01556 + 0.00769 = 0.0232m
5730 11060

€ ojnyde)

Curva de consolidacion tipo I

La obtencién de propiedades mecanicas de curvas tipo Il es como sigue. Sea una curva tipo Il (figura
26)

y ojnude)
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CURVA TIPO II
ts t (log)

/’
4
L ojnyden

'/

S5

@
T
1
[
1
1
T
1
1
I
1
I
1
[
1

(@)
Q
g\
—+
=
o

N

6 desplazamiento
/
7/

CURVA DE CONSOLIDACION TIPO II g
FIGURA 26 )
o
Primeramente hallamos la deformacién C: con la expresion 160 -
C = S, =0y (165)
lo L
g "
La ecuacién 157 se puede poner
AS, = AS,U + C, log(1+ &T) (ecuacién 157) >
@
_ X
&, &
AS, =A6,U +C, log| 1+ (Aze)2 t
= - ®)
Q
-g\
! g
A@=A5PU+Ctlogl+W 2)
g,
- h (@)
)
_ ) <
Ao, =Ao,U +C, log 1+} (166) s
L Tu o
siendo
>
2 =)
r, = 2) (167) 2
§cv N

Sea el punto (ts, d8) el punto donde termina la consolidacion primaria (U =1), y (tr, 8¢) el punto
correspondiente al maximo tiempo medido. Entonces

Y AREYY;
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t

1+ s
T
AS,. —AS, =C log—1 8\
1+-2 g
7, )
T, +t
A6, —AS, =C,logL—E£
Tyt &
-g\
Despejamos Ti %
N
A8y —ASy
t,—ty 10 <
Tn = 25, —Ao, (168) %
10 < -1 3

Calculamos Adr con la ecuacion 166, usando las coordenadas del punto B

AS, =AS, +C log[ 1+

AS, =Ao, +C log| 1+ (169)

Como una primera aproximacion, con Adpr/2, (U = 50%), medimos tso en la curva de consolidacion;
calculamos cv despejandolo de la ecuacion 152 (con T = 0.197) y ¢ despejandolo de la ecuacion 167

=
5
®
x
(¢}
w

_T(4z,) _0.197(Az,)

c, (170)
tSO tSO g,)
o,
(a2, s
=) 171 -
4 e (171) o
Ahora @)
) §
Sy = 71’ +C log(1+0.197&) (172) s
N

La ecuacién 172 se aplica repetidamente para medir tso en la curva de consolidacion, calculando cy
y ¢ hasta que la magnitud de 8s0 no cambie entre dos iteraciones sucesivas.

 oxauy

Ejemplo
Obtener las propiedades de deformacion de la arcilla sensitiva tipo 1l de la figura E-6 (Zeevaert,
1986); pvo’ = 0.5 kg/cm?, 0z = 0.5 kg/cm?, Az, = 2.086 cm.
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Tiempo, s
10 102 103 104 103
— (@)
Q
-9\
o g
+ -

™~ ts=500sec

100

Deformacion (pem)

5B=9s,u\\,_‘~m_
156 \

Z oinude)

\

CURVA DE CONSOLIDACION TIPO Il (Zeevaert, 1986) >
FIGURA E-6 o
X
o
Solucioén

En la curva de la figura E-6 medimos

08 =98 pym = 0.098 mm = 0.0098 cm

ts =500 s

Ot =0.0130cm, t1=15100 s

O = OF =0.0153 cm, t2 = tr = 100 000 s
Sustituimos en las ecuaciones 165, 154 y 168

0.0153-0.0130

= =0.002
C . 100000 0.0028cm >
& 15100 o
o
w
g ooaz) 1
Ct mt
(@)
3
- 0.5(2.086) _ 3795 ng g
0.0028 cm )
w
AS, —AS,
t,—t, 10 © o
_ °
Ty = A6 —AS, E
0 < -1 o
N
0.0153-0.0098
100000 — 500(10 0.0028 J
Ty = 0.0153-0.0098 =592s

10 0.0028 -1

 oxauy

Calculamos Adr con la ecuacion 169
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AS,=AS,+C log{l n ’B}

Tu 8
=)
AS, =0.0098 +0.0028log| 1 + 200 g
592 S
= 0.009056¢m

y Ep con la igualdad 153 %
g}
g
EP — O-Z(AZD) 1 6
Ao, m, N

- 0.5(2.086) 11517 ng

0.009056 cm

>
5
o)
X
o
-

Como una primera aproximacion, con Ade/2 = 0.004528 cm, en la figura E-3 medimos: tso = 38 s.
Reemplazando en las expresiones 170 y 171

_T(Az,) _0.197(Az,)

v =

150 tSO
2 2
V:0.197(1.043) —0.00564™
S
>
()
Z-Ilcv w
2
g WOB) _op
592(0.00564)

Ahora (ecuacion 172)

€ ojnyde)

AS,, = A25P +C, log(1+0.197¢)

~0.009056

AS,, +0.002810g(1+0.197(0.3242)) = 0.004603cm

y ojnude)

Volvemos a la curva de consolidacién y medimos tso = 40 s

2 2
c = 0.197(1.043) _ 0.005358 "

v

N

 oxauy
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2
. (1.043) 243 .
592(0.005358) g
Sustituyendo en la ecuacién 172 g
AS,, = 0'0029056 +0.00281og(1 + 0.197(0.343)) = 0.004608cm

Ay, =0.004608cm = 0.004603cm

Z oinude)

Por lo tanto, las propiedades de deformacion son: Ep = 115.17 kg/cm?, Ecs = 372.5 kg/cm?, cv =
0.005358 cm?/2, ¢ = 0.343. O bien: my = 1/Ep = 8.68x10-2 cm?/kg, m: = 1/Ecs = 2.68x10-3 cm?/kg.

>
=}
o)
X
o
—

Ejemplo

Para el cajon de cimentaciéon mostrado en la figura E-7, calcular los asentamientos diferidos a 6
meses y a un afio, después de construido el inmueble, debidos a la consolidacion del estrato de
arcilla sensitiva.

NAF $1 m
2m Excavacién —
Limo arenoso
1m Gamma sat = 19 kN/m3
>
>
cv =0.00108 cm2/s Arcilla sensitiva Q
Ep = 6520 kPa Gamma sat = 14 kN/m3 (o)
3m Ecs = 9840 kPa w
§=0.35

Arena compacta

(@)
ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES %
=]
<
o
q=70kPa 20m w
| 10 |
| - Q
PLANTA DEL EDIFICIO ho]
=
EJEMPLO. CALCULO DE ASENTAMIENTO. CURVA DE CONSOLIDACION TIPO I o
FIGURA E-7 EN
Solucion

El incremento neto de carga vale: gn = 70 — 19(2) = 32 kPa. El incremento de esfuerzo normal vertical
a la mitad del estrato es
oz = 30.607 kPa

 oxauy

Usamos la ecuacion 158
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U+ O-ZEZAZ" )log(l +£T)

cs
Tiempo igual a 6 meses

t = 6 meses = 6(30)(86400) = 15 552 000 s
Con la igualdad 152

¢, _0.00108(15552000)

T= =0.746
(Az, ) (150)
U =86.9%
e = M(O.S@)Jr Mlog(l +0.35(0.746)) = 0.01224 + 0.000940 = 0.01318m
6520 9840

Tiempo igual a cinco afios:

t =5(365.25)(86400) = 157788000 s

¢t _0.00108(157788000)

T= =7.57>2
Az, (150)
U = 100%
A5, = 30'607(3)(1)+ 30.607(3 )log(l +0.35(7.57))= 0.01408 +0.005246 = 0.01933m
6520 9840

Suelos con cavidades

La ecuacioén 147 se puede poner de la siguiente forma

AS, =C, log[l + cDNt) (ecuacion 147)
a
Ao, =C, log(l + tj (173)
T
donde
a
‘ (O )

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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En suelos con cavidades, la consolidacion primaria ocurre rapidamente (figura 27), por lo que la
ecuacion 150 queda

(@)
Q
t =3
Ao, = Ao, +C, log(l+] (175) =
T o
O bien, tomando en cuenta la ecuacién 156
(@)
o (Az o (Az t ]
AS, = . 0)+ ( ”)log 1+~ (176) =4
E, E T =
o
N
1 10 100 1000 10000 100000
t(s) >
801 - 8
100 \\ =
120 S o
1404 \
160 N
E)
£
S
3

CURVA DE CONSOLIDACION. SUELO CON CAVIDADES
FIGURA 27

=
5
®
x
(¢}
w

Ct es la deformacién entre dos ciclos consecutivos del tiempo, en el tramo recto de la consolidacion
secundaria, dibujada ésta en escala semilogaritmica (logaritmo en base 10). Ct se puede obtener
también como la pendiente del tramo recto; asi, si (1, Adu) y (t2, Adt2) son dos puntos en dicho tramo,

(@)
entonces, de acuerdo con la ecuacion 175 %
) £
1+-2 , o
_ T ~
Adg, —AS, =C, logit =C log*
1+-+ f
4 %
-g\
_ g
¢ 2%% - g
t, i
log| =
tl
. . >
En la ecuacién 175 despejamos 1 3
3
t IS
U=""45-25, (178)
10 ¢ -1

-4 153
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En este tipo de depdsitos requerimos relacionar el tiempo de consolidacion en el laboratorio Tiab con
el tiempo de consolidacién en el campo Tcpo, para lo cual procedemos de la siguiente forma: En la

o

. o ; . - L

teoria de la consolidacion se demuestra que la fluidez del agua libre del suelo @y vale (Zeevaert, O,

1973) g

o

—

- c
Dy =2m,

(Az,) S

3

Por otra parte, considerando las siguientes relaciones E-

)

- m o
a=—=;
2.3

>

— >

¥

T= @ 2
(OJY

Arribamos a la siguiente expresion

om ) B ()
4.6m, c 46E, c

v v

Observamos que, considerando en un suelo constantes las propiedades Ep, Ecs y cv, entonces el
tiempo, 1, depende del espesor de la muestra en el laboratorio o del espesor del estrato en el sitio,
es decir, en el consolidometro

=
5
®
x
(¢}
w

T EP (Azecon )2
“46E, ¢

cs v

y en el campo

o _ B (8]
¥ 46E,

¢ ojnyde)

v

Dividiendo miembro a miembro

y ojnude)

cpo ( ecpo

Tlab (AZ elab )2

Es decir

_ ( ecpo
Tcpo - ( Az )2 Clab
elab

T

 oxauy

(179)
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Sea
r %
7,'= # (180) 2
( elab) c
o
Entonces
_ (@)
Z-cpo =T ' (AZecpo (181) %
=
Asi, la deformacion del estrato de suelo in situ la obtenemos con la ecuacién 176 o)
N
o Az o Az t
AS, = Z( ")+ Z( ")log I+— (182)
EP Ecs z-cpo

>
=}
o)
X
o
—

Ejemplo
Obtener las propiedades de deformacion de la arcilla sensitiva con cavidades de la figura E-8
(Zeevaert, 1973); pvo’ = 0.42 kg/cm?, oz = 0.38 kg/cm?, Az, = 2.0 cm.

Tiempo, s
1 10 100 1000 10000 100000

80 ~
£ — >
3 100 e S
3 (0]
5 120 S~ v
8 140 T~ (e)
£
5 160 T~ w
8 180

200

(@)
Q
=4
CURVA DE CONSOLIDACION. SUELOS CON CAVIDADES (Zeevaert, 1973) E
FIGURA E-8 o
w
Solucién
En la curva de la figura E-8 medimos o
Adp = 88 ym = 0.088 mm = 0.0088 cm [
A3t =0.0140 cm, t1 = 7000 s E
Adt2 = 0.0160 cm, t2 = 30000 s =
Usamos las ecuaciones 153, 177 y 154 g
E,= 038(2) _ 86.36 15
0.0088 cm

0.0160-0.0140
30000
= E—
7000

 oxauy

C

t

I

=0.00316cm
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- 0382) 240.51 "8
0.00316 cm

Para t1 = 7000 s (ecuacion 178)

t
F= T asas,
10 “ -1
7000
Tlab = w = 162.07S
10 000316 _1
Para t2 = 30000 s
30000
Tip = goi60-000ss = 198.738
10 000316 _q

Promediamos los dos valores anteriores
Tiab = 160.4 s

Reemplazando en la ecuacién 180

' Clab
7’-cs =7 W
(AZelab )2
210041604 S
cm
Ejemplo

Para el cajon de cimentacién mostrado en la figura E-9, calcular el asentamiento 50 afios después
de construido el inmueble, debido a la consolidacion del estrato de arcilla sensitiva.

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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NAF $1 m

2m Excavacion e (@)
[
©
Limo arenoso E':
1m Gamma sat = 19 kN/m3 6
—
Ep = 8630 kPa Arcilla sensitiva
Ecs = 24210 kPa Gamma sat = 14 kN/m3
3m Tcs' = 148 s/cm2 (@)
[
©
=
Arena compacta E
o
ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES N
q=70kPa 20 m >
>
)
x
| 10m | o
—

PLANTA DEL EDIFICIO

EJEMPLO. CALCULO DEL ASENTAMIENTO. SUELO CON CAVIDADES
FIGURA E-9

Solucién

El incremento neto de carga vale: gn = 70 — 19(2) = 32 kPa. El incremento de esfuerzo normal vertical
a la mitad del estrato es

oz = 30.607 kPa

Tiempo t = 50(365.25)(86400) = 1 577 880 000 s

=
5
®
x
(¢}
w

Usamos las igualdades 181y 182

,=7.'(Az,,,, F =148(150) =3330000s

Tcp

A5 - 30.607(3)+ 30.607(3)10 (1+ 1577880000

SOaiios — =0.01064+0.01015=0.02079m
8630 24210 3330000

€ ojnyde)

Correlaciones estadisticas

v ojnyude)

En la tabla 4 se proporcionan valores estadisticos de los médulos de deformacion a largo plazo de
la arcilla de la ciudad de México, en funcidon del nivel de confianza a, los cuales deben usarse
Unicamente para fines preliminares de analisis.
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TABLA 4
VALORES ESTADISTICOS DE MODULOS DE DEFORMACION A LARGO PLAZO
ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO g?
=
a Ep Ecs cv g
% kg/cm2 kg/cm2 cm2/s o
25 19.24 0.00729 -
5 30.13 16.60 0.00666
10 42.70 54.38 0.00594 o
15 51.18 79.88 0.00545 %
20 57.91 100.14 0.00506 E-‘
25 63.69 117.52 0.00473 o
30 68.88 133.13 0.00443 N
40 78.26 161.32 0.00389
50 87.02 187.67 0.00338

>
=)
(0]
X
o
—

Tramo virgen

En el tramo virgen se han roto los contactos entre las particulas, y el fendmeno que se manifiesta de
manera significativa es el de la consolidacion primaria, aunque en ocasiones se hace necesario
tomar en cuenta la deformacion por consolidacion secundaria. Ademas, en esta rama, la rigidez del
suelo se incrementa con la presion vertical de confinamiento. La ecuacién constitutiva que usamos
esla 57:

d(az) 1 doz/pa
=-— (57) >
Az A [(pveo * 0z)/pa)® C:l;
X
(o)
donde ©
Pveo = Pcie + Pvo’ = Pvo’ (ecuacién 55)
En el tramo virgen s = 1. Integrando la ecuacién 57 con s = 1: g
pvo’ + oz g—
Sp=[1-(—— )" ] Az (183) ©w
pvo'
La evolucion del asentamiento la obtenemos con la expresion g)
=
dt=0pU (184) =i
o
donde U = grado de consolidacion primaria, que es funcién del factor tiempo T: >
Cvt
T= (185)
(AZe)2
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La deformacién por consolidacion secundaria es

pvo + oz g,)
Ci=[1-(————)VAs) ] Az, (186) =
pvo’ %

La prediccién de la evolucion del asentamiento por compresion secundaria se realiza de manera
analoga al tratamiento en arcillas sensitivas.

(@)
Las propiedades de deformacion para la consolidacion primaria se hallan a partir de los resultados %
de una prueba de consolidacién, de donde se miden 6r y tso. Para la consolidacion primaria, A’y cv =
se despejan de las ecuaciones 183 y 185.. )
N
pvo + o2
In(———)
pvo’
A =- (187)

In (1 - 8p/AZo)

>
=)
(0]
X
o
—

O bien, si (pv1’, e1) y (pv2’, €2) son dos puntos (pv2’ > pvt’) sobre la rama virgen (correspondientes a
consolidacion primaria), entonces A’ vale

)

Pv2
In (—)
pv1’
A=s-— (188)
1+e2
In ( )
1+e1 >
o
0.197 (Aze)? 3
v (189) w
tso
Para la consolidacion secundaria o
, 3
pvo + oz E_,
In ( ) o
Pvo’ (O]
Acs = - (190)
In (1 - Ct/AZo)

El computo del resto de los parametros de consolidacion secundaria se hace en forma similar a lo
visto en arcillas sensitivas para el tramo cementado.

v o|nude)

Ejemplo

En una prueba de consolidacion practicada en una arcilla normalmente consolidada se obtuvieron
las siguientes cantidades: & = 0.14 cm, tso = 620 s, para los esfuerzos: pvo’ = 2.84 kg/cm?, g, = 2.84
kg/cm?; Az, = 3.81 cm, muestra drenada por ambas caras. Considerando Unicamente el fenomeno
de consolidacion primaria, calcular las propiedades A’ y cv.

Solucién

Usamos la ecuacion 188

 oxauy
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2.84 +2.84
In(——)
2.84
A=- =185
In (1 - 0.14/3.81)

L ojnyden

y la ecuacién 189

0.197 (1.905)?

(9]
cv=—————=0.00115 cm?%s 8
620 g
o
N
ARCILLAS NO SENSITIVAS

| oxauy

Esta clase de suelo exhibe una estructura dispersa.

Para el computo de las deformaciones a corto plazo usamos las ecuaciones 97 a 100, empleando r
=0y s =1, o0 bien la ecuacion 104.

En la figura 28 se exhibe una curva de compresibilidad de una arcilla no sensitiva, obtenida a partir
de una prueba de consolidacién unidimensional.

Relacién de
vacios Rama de recompresion

/ As' Cs

4

=
5
®
x
(¢}
w

Rama
virgen pvp' = presion
/ de preconsolidacion

€ ojnyde)

| (@)
pvp' Presién vertical %
efectiva pv', log =
c
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras) (o]
CURVA DE COMPRESIBILIDAD H
ARCILLA NO SENSITIVA
FIGURA 28
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Arcilla preconsolidada

Para la estimacion de la deformacion diferida, usamos la ecuacién constitutiva (ecuacion 57) 8
ge]
daz) 1 dodpa =
=-— (57) o
Az A [(pveo * o0z)/pa]®
En arcillas preconsolidadas el exponente s = 1. La ecuacion 57 queda 8
°
d(az) 1 do: g
- (191) °
AZ A Pveo *+ Oz =
Pveo = Peie + Pvo’ (192)
z
Integremos la ecuacion 192. Al aumentar esfuerzo de 0 a o2, el elemento disminuye su espesor de 0
Az, a Az:. Por lo tanto, debemos integrar de Az, a Az: el primer miembro y de 0 a oz el segundo o
miembro: b
dAz 1 do:
IAzo —= Io -—
Az A pweto:
Az ¢ pve + 02
= (193)
Az, Pve
pve + 02 %
As;=[1—(—— W] Az (194) 2
Pve 8)

La ecuacion 194 proporciona la deformacion vertical a largo plazo, de un elemento de suelo de
espesor Az, sometido a un incremento de esfuerzo normal o:.

(@)

Q

La deformacion al término de la consolidacién primaria es 'g

c

Pveo + Gz g

Adp=[1—(——— )11 ] Az, (195)

Pveo

g S , O

y la deformacioén por consolidaciéon secundaria %

=

Pveo + Gz =

Ci=[1-(———)VA®) ] AZ, (196) IS
Pveo

La determinacién de propiedades en analoga a como procedimos para una arcilla normalmente
consolidada. Los médulos As’, cv Y Acs valen (considerando pcie = 0):
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In (1 - 8p/AZ0)

O bien (figura 29)

Pv2
In ( )
pv1’
As =-
1+e2
In ( )
1+e1
0.197 (Aze)?
CV = -
ts0

el 1 Rama de recompresion

"""" d

e2

|
|
|
|
|
| oz
|
|
|
|
|
|

I pv1' pv2' In pv'

CURVA DE COMPRESIBILIDAD
ARCILLA PRECONSOLIDADA
DETERMINACION DEL MODULO As'

FIGURA 29

Para la consolidaciéon secundaria

pvo + G2
In(———)
pvo’
Acs = -
In (1 — C/AZo)

iINDICE

(197)

(198)

(199)

(200)

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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Para fines preliminares de analisis se pueden usar las siguientes magnitudes obtenidas a partir de
datos estadisticos

(@)
2491.5 g
A= . 2 o .
IP+12.12+25.16ta\/1.00885 , (IP-34.469) :
31027
A= 757.3 oo

(1P -35.099)

IP+28.79 + 23.43ta\/1.00637 +
54414

Z oinude)

donde IP es el indice plastico, en porciento, y t« €s una variable t de Student, cuyos valores en
funcién del nivel de confianza a aparecen en la tabla 5. Para fines preliminares se puede usar 15%
< a £ 30%.

| oxauy

TABLA 5
MAGNITUDES DE LA VARIABLE ALEATORIA tq

Nivel de Modulo As’ Moédulo A’
confianza a
% Variable aleatoria tq
2.5 1.982 1.975
5 1.659 1.654
10 1.289 1.287
15 1.041 1.040
20 0.845 0.844
25 0.677 0.676 >
30 0.526 0.526 c:g
40 0.254 0.254 é
50 0 0 ™

Por otra parte, el indice de compresibilidad, Cc, es la pendiente de la recta en la rama virgen (figura

28) %
-g\
e —e Ae =
c ="1-2= (203) [9)
w
log?2  log
)2 D
(@)
siendo (pv1’, €1) y (pv2’, €2) dos puntos de la recta del tramo virgen. e
g
El indice de descarga, Cs, es la pendiente de la recta en el tramo de recompresion o en el tramo de o
descarga (figuras 28 y 29) I
e —e Ae
C =-12= (204)
’ P> )4 %
log=—= log—= 10
D P 5
N
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siendo (pv1’, e1) y (pv2’, €2) dos puntos de la recta de la rama de recompresion o de la rama de
descarga.

(@)
)
La deformacién de un elemento de suelo de espesor Az,, en la rama virgen, se puede obtener 'g
reemplazando la ecuacién 203 en la ecuacién 112 =2
(9)
C (Az ‘o -
AS, = ( ")log Pro 19 (205)
I+e, P
(@)
3
Y en la rama de recompresion sustituyendo la ecuacién 202 en la 112 =
c,(a,) >
‘o b
AS, = =5\ F0) |gg Pro 02 (206)

1+eO va'

Para el calculo de la deformacion a largo plazo de un estrato de arcilla preconsolidada, totalmente
saturada, es usual utilizar los resultados de pruebas de consolidacion unidimensional, practicadas
sobre muestras inalteradas extraidas del estrato de suelo. En ocasiones la estimacion de la
compresion se acerca en forma mas o menos satisfactoria a la compresion que sufre el estrato en el
campo.

| oxauy

Sin embargo, otras veces ocurre que la deformacion de la arcilla en el campo es menor que la
deformacion estimada con los resultados del ensaye de consolidaciéon unidimensional. La causa de
esta diferencia es la siguiente: una arcilla preconsolidada tiene almacenada energia de deformacion
que acumulé debido a la mayor carga que tuvo que soportar durante su historia geolégica. Cuando,
debido a la presencia de una obra de ingenieria, ocurre en el suelo un incremento significativo de
esfuerzo desviador, se perturba la estructura del terreno y se libera parte de esta energia de
deformacion, lo que da lugar a que la arcilla tienda a sufrir cierta expansion. Como consecuencia de
este fendmeno, se presenta una reduccion en el incremento de presién de poro en el campo.

=
2
®
P
o
w

En una prueba de consolidacién en el laboratorio, el incremento de esfuerzo desviador es
relativamente pequefio, y usualmente es menor que el aumento del esfuerzo desviador en el campo,
por lo que incremento de presidn de poro en el campo es menor que el aumento de presion de poro
en el consolidémetro, lo que a su vez da lugar a que la compresién in situ sea menor que la
compresion del suelo en el laboratorio. Por esta razén, Skempton y Bjerrum (1957) utilizan esta
diferencia en el incremento de presion de poro para valuar la compresién de la arcilla en el campo,
como veremos a continuacion.

€ ojnyde)

La deformacion en consolidacion unidimensional vale

(@)
A5Pcon = mv (AZ o )Jz %

g
siendo my el coeficiente de compresibilidad volumétrica del suelo. En el consolidometro el incremento o
de presion de poro, en el momento de aplicar la carga, Auwcon = Oz, por lo que =
A5Pcon = mv (AZO )(Achon) (207)

Por otra parte, el incremento de presién de poro en el campo es funciéon del incremento de esfuerzo
desviador, es decir

 oxauy
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es decir
o +o o +0 g’)
Au, =—"—"2+4,|0 ——2 208 =
Wepo 2 Ske( z 2 ( ) =
o

donde Aske es el coeficiente de presion de poro de Skempton (1953), cuyos valores, para condiciones
de trabajo, se exhiben en la tabla 6.

(@)
[
©
TABLA 6 E’
VALORES DEL COEFICIENTE Aske EN CONDICIONES DE TRABAJO o
(Skempton y Bjerrum, 1957) N
Tipo de arcilla Aske
Arcilla blanda muy sensitiva >1
Arcilla normalmente consolidada Y2a
Arcilla preconsolidada Yaa s %
Arcilla arenosa fuertemente OaY )
preconsolidada o

Skempton y Bjerrum consideran que el asentamiento en el campo se puede calcular con la ecuacion
191, sustituyendo el incremento de presion de poro en el sitio, es decir

A5Pcpo = mv (AZO )(Achpo) (209)
Dividiendo miembro a miembro las ecuaciones 209 y 207

(l - ASke )(O-x + O-y)

AS A SkeO ?
Pcpo — chpo — 2 :,USI %
Aé‘Pcon Achon O-z w
(1 Ag, )(O-x +o )
Ag, 0 ’
y= 2 (210) &
o, =
c
5}
Es decir (&)
A5Pcpo = lu(Aé‘Pcon) (21 1) Q
8\
donde g
o
_1 D
A
AS,,, = 1—(”%04@] Az, (212)
pveo

 oxauy

Para el fendbmeno de consolidacién secundaria no es necesario hacer esta correccion.
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Ejemplo

Calcular el asentamiento para una vida util de 50 afios, bajo el centro de la losa de cimentacion de
la estructura de la figura E-10. La losa tiene 8 por 16 m en planta, y transmite al terreno una presion
media de 80 kPa.

Se realizé una prueba triaxial rapida, sobre una probeta de suelo inalterado. Para un esfuerzo
desviador (o1 - 63) = 0.4 kg/cm?, se midi6 una deformacién unitaria e, = 0.8%.

Se practicé ademas una prueba de consolidacion sobre una muestra inalterada extraida del estrato
de arcilla preconsolidada. Las coordenadas de dos puntos en la rama de recompresion de la curva
de compresibilidad son: (0.281 kg/cm?, 1.061), (1.217 kg/cm?, 1.024). cv = 0.00086 cm?/s. En esta
arcilla el fendmeno de consolidacion secundaria es pequefio y se puede despreciar para fines
practicos.

Considerar en la arcilla Aske = 1/3

L ojnyden

Z oinude)

>
=)
(0]
X
o
—

z
>
-4

||‘<|

Arena compacta
0.6m
Gamma = 18 kN/m3

Arcilla preconsolidada, OCR = 2, pcie =0
0.6 m
Gamma = 16 kN/m3

Roca

>

=}

2

DEFORMACION DE UNA ARCILLA PRECONSOLIDADA o

FIGURA E-10 =

Solucién (@)

)

-g\

a) Corto plazo =

o

0.4 5 =

E,=——=50kg/cm” =5000kPa
0.008

(@)

Asentamiento inmediato g‘

Los incrementos de esfuerzo normal, a la mitad del estrato de arcilla valen (utilizando v = 0.5, =3

volumen constante) o

oz =79.61 kPa i
ox = 64.87 kPa
oy = 57.68 kPa

Utilizamos la ley de Hooke (ecuacién 104)

 oxauy
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0.6
A5, = ——[79.61-0.5(64.87 +57.68)| = 0.0022m = 2.2mm
5000 o
Q
-9\
b) Largo plazo =
Para obtener As’ usamos la ecuacion 198 )
1.217
In ( )
0.281 %
Ad=-————— =8091 1=
1+1.024 c
o
In——) N
1+1.061
pvo’ = (18-9.81)(0.6)+(16-9.81)(0.3) = 6.771 kPa >
Los incrementos de esfuerzo normal, a la mitad del estrato de arcilla valen (utilizando v = 0.5, 5
volumen constante) 2
o, = 79.61 kPa =
ox = 64.87 kPa
oy = 57.68 kPa

Usando la ecuacién 210

(1 - ASke )(O-x + O-y)

Ag.0. +
p= 2
GZ
>
! -
. (1 - 3J(64.87 +57.68) =
—(79.61)+ 0
p=3 2 — 0.846
79.61
(@)
Reemplazamos en las ecuaciones 212y 211 8
g
1 )
AS, = —(6‘7761;7719'61) *71(0.6)=0.0186m =1.86¢m w

ASp,yy = H(AS,,,,)=0.846(1.86)=1.57cm

y ojnude)

t =20 afios = 631152000 s

T =cv t/ (Aze)? = 0.00086(631152000)/30% = 603 > 2. Por lo tanto ya se completo la consolidacion
primaria y

820 afios = 1.57 cm

(Arcilla preconsolidada)
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Tramo virgen

Se procede en forma similar al tramo virgen de arcillas sensitivas.

L ojnyden

SUELOS COHESIVOS PARCIALMENTE SATURADOS

Las deformaciones de una arcilla se deben a: (a) incrementos de esfuerzos ocasionados por la
construccidon de una obra de ingenieria (incrementos por carga externa), y (b) variaciones de la
succién dentro del suelo.

Z oinude)

Las deformaciones producidas por incrementos de carga externa se obtienen usando las
herramientas que proporciona la mecanica de suelos, tomando en cuenta que las propiedades
mecanicas dependen de la succion, y que ésta puede variar con el tiempo.

Los cambios de la succion pueden ocasionar ademas que varie el espesor de la doble capa eléctrica
que rodea a las particulas de arcilla, o que las moléculas de agua penetren dentro de las propias
particulas. Estos fendmenos, que denominaremos absorcion de agua, dan lugar a hinchamiento o
contraccion del suelo. Las deformaciones por cambios en la succion son funcion de la mineralogia
de las particulas de arcilla; por ejemplo, son de mayor magnitud cuando el mineral es montorilonita.

| oxauy

Es importante destacar que la deformacién de la arcilla es la suma algebraica de la compresion por
el incremento de carga externa mas la deformacion por absorcién de moléculas de agua.

Un ejemplo de suelos cohesivos parcialmente saturados lo constituyen las arcillas expansivas, las

cuales en temporada de lluvias pueden sufrir fuertes expansiones y en temporada de estiaje pueden
experimentar contracciones por una disminucion de su humedad.

a) Deformacion ocasionada por incrementos de esfuerzo externos

=
2
®
P
o
w

La deformacion de un elemento de suelo parcialmente saturado, ocasionada por incrementos de
esfuerzo debidos a una obra de ingenieria se puede calcular con la ecuacion constitutiva 39

d(Az) 1 (fodpa) d(f o2/pa)
- (213)
Az A [(poeo *+cCo0z)/pa] ®

€ ojnyde)

En suelos parcialmente saturados la presién de confinamiento inicial preo esta dada por
Pbeo = Pcie + Pco + APcs

Pbeo = Pcie + Peo + b5 Pa (ps/pa)” (214)

¥ ojnyde)

donde ps = succion en el suelo, y bs y n son parametros que toman en cuenta que los efectos de la
presion externa y de la succién no son necesariamente iguales. Para fines practicos bs=1yn=0.75

Ademas, en esta clase de suelo: r =0 y s = 1. Para el tramo de recompresién, hagamos A = As. La
ecuacion 213 queda

 oxauy
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daz) 1 d(foz)

Az A poeo *tCoO: g?
-9\
g
Integrando <}
Poeo + C Oz
AS;=[1 = () IeAs ] Az, (215)
Pbeo

La ecuacioén 215 proporciona la deformacion vertical a largo plazo, en el tramo de recompresion, de
un elemento de suelo de espesor Az, sometido a incrementos de esfuerzo normal externos oz, ox

Y Oy.

Z oinude)

En arcillas expansivas, para presiones verticales netas o succiones muy grandes, el suelo se puede

deformar dentro del tramo virgen de la curva de compresibilidad. Conviene entonces obtener la %
ecuacion correspondiente a este tramo virgen. Procediendo en forma analoga al tramo de [0
recompresion, para la rama virgen obtenemos <>§
—
Pobeo + C Gz
DS =[1— (———— ) T/eAT] Az, (216)
Pbeo

donde Avr es el modulo de rigidez correspondiente al tramo virgen.

b) Deformacion por absorcion de agua dentro de las particulas del suelo

=
2
®
P
o
w

Por otra parte, la plasticidad de los suelos da lugar a que ademas de la deformacién debida a un
cambio en el esfuerzo desviador, se presente una deformacioén adicional producida por la absorciéon
de moléculas de agua dentro de las particulas soélidas del suelo y por la variacion del espesor de la
doble capa eléctrica que rodea a las particulas. Dado que este fendmeno depende de la cantidad de

agua del suelo, y ésta a su vez es funcién de la propia succién, la deformacion volumétrica debida a %
absorcion se puede calcular con la siguiente ecuacion constitutiva =
s}
dv. 1 d(bsaps) P
_ (217)
\Y Ba pc+ baps
(@)
donde g
g
V = volumen del elemento de suelo o
N
bs =1
Pe = Peo + G (218) >
0]
o6 = (1/3) (02 + o + o) (219) 5
N

Al variar la succién de pso a pst (pPso < psf) un elemento de suelo disminuye su volumen de V. a V. Por
lo tanto, debemos integrar la ecuacién 217 de Vo a Vs el primer miembro y de pso a pst el segundo
miembro
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dv 1 d(baps)
.[Vo — = Ipso -—

\% Ba pc+ baps

Vi Pc + b4 pst
= )-1/Ba (220)
Vo Pc + b4 pso

L ojnyden

La deformacion volumétrica unitaria eva se define 8
o
eva = AV/Vo = (Vo — Vi)/Vo = 1 = VilVo g
o
Pc + b4 pst S
ga=1- (—————)Ba (221)
pc + ba pso

La ecuacién 221 proporciona la deformacion volumétrica unitaria (contraccién o expansion) de un
elemento de suelo de volumen inicial Vo, al variar la succion de pso a pst. Si eva €S positiva, el elemento
se contrae, mientras que si eva €s negativa, el elemento se hincha. En la practica bs = 1.

| oxauy

La magnitud de la succién en el subsuelo se puede obtener mediante ensayes de campo o pruebas
de laboratorio, practicadas éstas en muestras inalteradas extraidas del terreno. Las pruebas de
laboratorio se llevan a cabo variando la succion y midiendo las deformaciones del suelo; con los
resultados de estos ensayes sirven para determinar los parametros bs y n de la ecuacién 214.

En forma aproximada, la succién de campo se puede estimar mediante una prueba de saturacién y
carga usando el consolidometro. El ensaye consiste en colocar una muestra de suelo con su
humedad natural en el odémetro. Se le aplica la presion total vertical inicial de campo pw y se
determina su relacién de vacios eo. Este punto lo anotamos en un diagrama e-pc, siendo pc la presién
media de confinamiento sobre el espécimen de suelo (punto O, figura 30). Luego se acrecienta la
humedad de la arcilla hasta que ésta se sature totalmente (punto A, figura 30); se obtiene la relacién
de vacios del suelo saturado ea. A continuacion se incrementa el esfuerzo vertical hasta que se
alcance o supere la relacion de vacios eo (punto B, figura 30).

=
2
®
P
o
w

Con esta prueba se pueden determinar los parametros pso, Ba, As y Aw. En efecto, de acuerdo con la
figura 30

APcs = bs Pa (pso/pa)n

y ojnude)n ¢ ojnyde)

 oxauy




Comportamiento de Suelos INDICE

eA A Recompresion

Succion =0 (Sr=100%)

Incremento
de humedad

L ojnyden

eo

Tramo virgen (Avr)

I b
I o @)
! : ! / pcp = presion isétropa QO
| : | de preconsolidacion -g_,

I I
| Loy 1=
Descarga (As) / | o
l Lo N

I Apcs b

| g

I b

I b
| . >
I b 8
pco pcp pcB  pc é
—

(Cs Deformaciones de Suelos Figuras)
CURVA DE COMPRESIBILIDAD
DETERMINACION DE LOS MODULOS As, Avr Y Ba

FIGURA 30
Es decir

Pso = Pa (Apcs/bspa)”" (222)
>
Ba lo despejamos de la ecuacion 221, y sustituimos valores entre los puntos Oy A o
3
Pco w

In(——)
Pco + ba pso

Ba= - (223) o
1+ea )
°
In (————) =
1+eo %
w

Para fines preliminares de analisis se puede usar el siguiente valor de Ba

1410
Baz— (224)
IP—10

¥ oinyde)

donde IP = indice plastico del suelo, en porciento.
El modulo As lo obtenemos despejandolo de la ecuacion 215 (véase ademas la figura 30)

Pbeo + C Gz
fln (——)
Pbeo
As = - (225)
¢ In (1 — 8z/Az0)

 oxauy
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Poeo = Pcie + Pco

El médulo As conviene obtenerlo en la rama de descarga. Sean (pc1, €1) ¥ (pc2, €2) dos puntos en Q
dicha rama (pc2 > pe1). Entre los puntos 1y 2 'g
c
Pcie + Pc2 3
nF—)
3(1-Ko) Pcie + Pc1
As=- (226) ()
(1+Ko) 1+e2 8
In ( ) =
1+e1 o
N
Como
f 3(1-Ko) >
—= (227) 3
¢ (1+Ko) 5
Y, como es usual en arcillas parcialmente saturadas, pce = 0, la ecuacion 226 queda
Pc2
In ( )
3(1-Ko) Pt
As=- (228)
(1+Ko) 1+e2
In ( )
1+eq
. >
Sean (pc1, €1) y (pc2, €2) dos puntos en el tramo virgen (pcz > pe1). Entonces =
3
Pc2 w
In ( )
3(1-Ko) Pt
Ay =- (229) o
(1+Ko) 1+e2 )
°
In ) =
1+eq o
w

Como sefialamos en parrafos anteriores, la deformacién de una arcilla se obtiene como la suma
algebraica de la compresion por cambio de volumen mas la deformacion por absorcion de agua.

(@)
La compresién por incrementos de esfuerzo externos en el tramo de recompresién se determina con %
la ecuacion 215 =
o
Pbeo + C Gz A
AS; =[1— (——— ) A Az, (230)
Pbeo
>
Si el estado de esfuerzo cae en la rama virgen (ecuacion 216) §
o
Pbeo + C G2 N
DS, =[1 = (—————— ) AT Az, (231)
Pbeo

4@ 172
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donde
ox t oy
c=bi1+by—— (232) g))
©
Oz =
=
)
ox + oy -
f=1-v—-o— (233)
Oz
5
La deformacion por absorcion de agua dentro de las particulas del suelo se halla con la ecuacion T,
221 g
)
pc + ba pst (]
gva=1- (————)ea (234)
pc + ba pso
>
siendo Q@
X
o
Pc = Pco + Gc (235) -
oc = (1/3) (oz + ox + oy) (236)

En ingenieria de cimentaciones interesa conocer la deformacion unitaria lineal vertical eza, la cual la
obtenemos de la siguiente forma:

Eva= &xa t &ya t €za
Si no hay grietas en el subsuelo exa = gya = 0 Y €za = &va

Si hay grietas en una direccion gya = 0, éxa = €za Y €za = €val2

=
5
0]
x
()
w

Si hay grietas en dos direcciones exa = eya = €za Y €za = &val3

Como ya sefialamos antes, la deformacién de un suelo cohesivo parcialmente saturado es igual a la
suma algebraica de las deformaciones por incrementos de esfuerzo externos y por absorciéon de
moléculas de agua.

€ ojnyde)

Ejemplo

En un ensaye de saturacién y carga practicado en el consolidémetro, se obtuvieron los siguientes
datos: pvo = 0.125 kg/cm?, eo = 1.208, ea = 1.449, pve = 1.9 kg/cm?, es = 1.2, pw = 0.9 kg/cm?.

En la rama de descarga: 1 (0.593, 1.041), 2 (1.217, 1.023). En el tramo virgen: 1 (2.777, 1.146), 2
(5.898, 1.002).

Determinar la succion inicial y las propiedades Ba, As y Awr.

Considerar Ko = 0.7, bs =bs =1, n = 0.75, pa = 1.03 kg/cm?.

Solucién

Peo = (1+2Ko) pvo / 3 = (1+2(0.7))(0.125)/3 = 0.1 kg/cm?

pee = (1+2Ko) pva / 3 = (1+2(0.7))(1.9)/3 = 1.52 kg/cm?

APcs = PeB - Peo = 1.52-0.1 = 1.42 kg/cm2

Sustituimos en las ecuaciones 222, 223, 228 y 229

pso=1.03 (1.42/(1)(1.03))"075 = 1,58 kg/cm?

v o|nude)

 oxauy
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0.1
In(——)
0.1 +(1)1.58 8
Ba= - =27.24 oA
1+ 1.449 =4
In (———) =
1+1.208
En la rama de descarga o
(Y]
1217 =
In(——) )
3(1-0.7) 0.593 N
As=- =42.97
(1+0.7) 1+1.023
In(———) >
1+1.041 o
En la rama virgen 3
5.898 -
In ( )
3(1-0.7) 2.777
Avr = - =574

(140.7)  1+1.002

nF——)
1+1.146

Ejemplo

Una vivienda apoyada en una losa de cimentacion de 8 por 16 m en planta, que transmite una presion
media al terreno de 25 kPa, se construye en temporada de estiaje, cuando la succién en la arcilla
vale (ua — uw) = ps = 820 kPa. Al pasar a la temporada de lluvias, al término de ésta, la succién se
reduce a 60 kPa. La estratigrafia se muestra en la figura E-11. Considerar en la arcilla las siguientes
propiedades: As = 39.8, Ar =5.2, Ba=31.7,n =0.75, OCR = 8, Ko = 0.68, bs = bs = 1, v = 0.40, pcie
=0, pa=101.3 kPa, pvw = 90 kPa.

Calcular los movimientos de la losa de cimentacion al pasar de la temporada de estiaje a la época
de lluvias.

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude) ¢ ojnyde)
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L ojnyden

(@)
l . &
Arena limosa — o)
0.6 m =
Gamma = 18 kN/m3 =
o
N
Arcilla
0.6 m

Gamma = 15 kN/m3

Roca
(Cs Deformaciones de Suelos Figuras)

>
=}
o)
X
o
—

EXPANSION DE UN ESTRATO DE ARCILLA
FIGURA E-11

Solucion

La presion vertical inicial (por peso propio) a la mitad del estrato vale

pvo = 18(0.6)+15(0.3) = 15.3 kPa

Los incrementos de esfuerzo, a la mitad del estrato, producidos por la estructura valen
0z =24.88 kPa

ox = 17.50 kPa
oy = 16.77 kPa >
Reemplazamos en las ecuaciones 232 y 233 o
17.50 + 16.77 X
c=13+(1/3)———=0.792 w
24.88
17.50+16.77 o
f=1-04————=0.449 8
24.88 =
c
1+2(0.68) &
Peo =—+——(15.3) = 12.036 kPa
3
(@)
1+2(0.68) S
pep =——(90) = 70.8 kPa g
3 o
S

El mayor asentamiento ocurre al término de la temporada de lluvias, cuando se presenta la succion
menor (60 kPa). Reemplazando en las ecuaciones 214 y 219

Pbeo = 0 + 12.036 + (1)(101.3) (60/101.3)°75 = 80.43 kPa

oc = (24.88+17.50+16.77)/3 = 19.72 kPa

Poeo + oc = 80.43 + 31.54 = 100.15 kPa

Como pueo + oc > pep, €l asentamiento por incrementos de carga externa se presenta en la rama
virgen. Sustituyendo valores en la ecuacion 215

 oxauy
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80.43 + (0.792)(24.88)

AS; =[1—( ) (0:44910.792(5.2) |(50)=1.42 cm
80.43

Deformacion de la arcilla por absorcion de agua. Al pasar la succion de 820 a 60 kPa, las particulas
de arcilla absorben agua, lo que produce una expansién del suelo, cuyo calculo se exhibe a
continuacion. Sustituyendo en las ecuaciones 219, 218 y 221
oc = 19.72 kPa
pc = 12.036 + 19.72 = 31.756 kPa

L ojnyden

31.756+(1)60
ga=1- (— )17 = 00728
31.756+(1)(820)

Z oinude)

Consideramos que no hay grietas en el subsuelo:

£za = gva = -0.0728

La expansioén por absorcion de agua es (levantamiento del suelo)

8za = -0.0728(60) = -4.37 cm

Al término de la temporada de lluvias, el movimiento de la estructura es igual a la suma algebraica
del asentamiento por incrementos de carga externa mas la expansién por absorcion de agua, es
decir

8=142-437=-295cm

El estrato de arcilla experimenta una expansion neta de —2.95 cm al pasar de la época de estiaje a
la temporada de lluvias.

(Defscpsb)

| oxauy

CALCULO DE LA DEFORMACION INMEDIATA EN UNA PRUEBA DE CONSOLIDACION

=
5
0]
x
()
w

Consideramos que al inicio de la consolidacién primaria la curva es similar a una parabola (figura
31).

€ ojnyde)

AdO =k

v o|nude)

 oxauy

Ad

CURVA DE CONSOLIDACION. DEFORMACION INMEDIATA
FIGURA 31
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Sea Ad, la deformacion inmediata y (x1, y1) y (X2, y2) dos puntos de la parabola, antes del 50% de la
consolidacion primaria. Entonces

(yl _k)2 = 4p(x1 - h): 4 px,

L ojnyden

(yz _k)2 = 4p(x2 _h)z 4px,

Dividimos miembro a miembro g
=
-k _x &
= N
(J’2 _k)2 Xy
De esta ecuacion despejamos k = Ado, con x1 = t1, y1 =01, X2 = t2, y = 02 >
2 2 2 §
AS = Aé‘1t2 _A52t1 i\/(A§lt2 _Aé‘ztl) _(tz _t1 )((Aé‘l) tz _(Aé‘z) tl) 3
’ tz _tl
AS = 1,AS, —t,AS, — (A5, — AS, ) t,t, 237)

tz _t1

La ecuacién 237 proporciona la deformacion inmediata en una prueba de consolidacion
unidimensional.

(Memoria de calculo 130302.xIs)

=
5
®
x
(¢}
w

GIRO PERMANENTE DE UN CIMIENTO

El giro permanente de un cimiento esta dado por (Zeevaert, 1973)

6,=6, -0, (238)

€ ojnyde)

El giro elastoplastico de un cimiento de planta circular es

_3-v)m

(@)
= 2
» 7 8GR (259) =)
c
. . )
y el giro elastico 'S
0, = v V);M (240)
8G,R %>
Es decir I
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(1-vM| G
0,=""72"| —<—1 241
‘7 8GR [Gep j (24 5
=4
g
Sea o
= o (242)
G, %
S,
Por lo tanto c
o
()
0,=0,x, 1) (243)
O bien >
=)
(1-v)m :
31—v o
0, =—""—""I\k, -1 244 -
d 8GeR3 ( ep ) ( )
Como
G=_ Lt (245)
2(1+v)
entonces
>
E 5
== 246 Y
Kep Eep ( ) é
w

El valor de kep se puede obtener mediante pruebas dindmicas de compresion, obteniendo las
deformaciones elasticas y plasticas producidas por ciclos de esfuerzos sobre probetas de suelo
(Zeevaert, 1973).

Por ejemplo, en la arcilla de la ciudad de México, los médulo dinamica valen Ge = 3300 kPa y Gep =
2700 kPa y Kep = 1.22

(@)
Q
g\
—
c
o

w

El giro permisible es

O

100 3

0 . (%)=— " 247 E
Permtszble( 0) 100+3hc ( ) %
B

hc = altura de la construccién
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COMPRESION UNIDIMENSIONAL

Consideremos un elemento de arcilla preconsolidada totalmente saturada, sometida a una prueba
de consolidacion unidimensional, como se muestra en la figura 32. Denominemos con pveo al
confinamiento inicial vertical y a o el incremento de esfuerzo normal vertical sobre el elemento.

L ojnyden

El confinamiento inicial vertical pveo esta dado por

pveo = pcie + pvo' (248)

donde pcie €s la presion de confinamiento equivalente a la cementacion del suelo (en caso que la
hubiera), y pvw’ es la presion normal vertical efectiva inicial sobre el elemento.

Z oinude)

Debido al incremento de esfuerzo vertical o, sobre el espécimen de suelo, éste sufre una
deformacion vertical Awr como se indica en la figura 32.

| oxauy

AWF AW <0

AZf

=
5
0]
x
(¢}
w

X, u

INCREMENTO DE ESFUERZO NORMAL, %z, SOBRE UN
ELEMENTO DE SUELO DE ESPESOR INICIAL Az,
FIGURA 32

€ ojnyde)

Deformacion unitaria de Cauchy n(?
<

Aw, g

g =—-" (249) o
Az IS

o

Demos ahora un incremento de esfuerzo diferencial doz como se indica en la figura 33. Proponemos
la siguiente ecuacion constitutiva para el calculo de la deformacion unitaria en compresién no
confinada

 oxauy
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do

z

1
de = I /T— :
A (pveo + O-ZJ
P
donde pa = presion atmosférica = 101.3 kPa, A es un coeficiente que mide la rigidez del material, y s

es un exponente que depende del tipo de suelo. En arcillas totalmente saturadas s = 1; reemplazando
este valor en la ecuacion 250

(250)

L ojnyden

Z oinude)

Z, W

AWf v

>
5
o)
X
o
-

AZf

X, u >
=}
o)
3
INCREMENTO DIFERENCIAL DE ESFUERZO VERTICAL w
FIGURA 33
1 d &
o
de.=— ——* — (251) =3
+o =
pveo z 6
w
Integrando
1. do, o
z = 0 -g‘
A pveo + O-Z g
o
1 + 2.3 + =
g =—In Pree T =——log Preo T
A pveo A pveo
>
@
2.3Az +
AWf — (2 log pveo o-Z é
A pveo h
Adz = - Awe
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AS — 2.3Az, 10g( Doeo + O'Z)

A Preo (252) g?
-9\
Por otra parte %
C Az +
Aéz = 18 o log(pveo O-z}
+ eo pveo (253) g?
-g\
Comparando las ecuaciones 252 y 253 vemos que son iguales, con g
)
N
23Az, CAz,
A 1+ e, (254) )3>
0}
X
23_ C -
A l+e,
Deformacion unitaria de Ludwik
Definamos la diferencial de deformacion unitaria vertical de; de la siguiente forma
d(Aw >
de. = _d(aw) (255) 3
Az P
o
w
De acuerdo con la figura 33
Az =Az +Aw o
Q
-g\
d(Az)=d(Az,)+d(Aw)=d(Aw) g
o
w
Reemplazando en la ecuacioén 255
d(Az
de, M (256)
Az

y ojnude)

Demos ahora un incremento de esfuerzo diferencial do: como se indica en la figura 33. Proponemos
la siguiente ecuacion constitutiva para el calculo de la deformacién unitaria en compresién no
confinada

 oxauy
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do

zZ

de. =1 S /- (257)
A [pveo + O-Z]
P

donde pa = presion atmosférica = 101.3 kPa, A es un coeficiente que mide la rigidez del material, y s

L ojnyden

es un exponente que depende del tipo de suelo. En arcillas totalmente saturadas s = 1; reemplazando O
este valor en la ecuacién 240 8
p g
1 o o
de, =——*— (258) N
A pV@O + O-Z
Sustituyendo la ecuacion 256 en la ecuacién 258, e integrando >
IAzf d(AZ)__lJoz do, )
& Az A Dieo +O_z -
Es decir
1
Az +o, |4
f — pveo zZ (259)
AZO pveo
Por otra parte, de acuerdo con la figura 33 -
2
_ 0}
Az, = Az, +Aw, S
w
Az A
Az, Az, (@)
Q
-g\
Az, =
Awf =| —-1|Az, (260) o
Az, w
Reemplazando la ecuacién 259 en la ecuacién 260 o
+o, )4 s
Aw, = (p} ~1|Az, (261) o
pveo -h

De acuerdo con la convencién de signos de la figura 33, el valor de Awr dado por la ecuacion 261 da
siempre negativo. Para tener una magnitud positiva de la deformacion del elemento, hagamos Adp
= - Aws, donde Adr es la deformacion al término de la consolidacién primaria del elemento de suelo.
La expresion 261 queda

>
=}
(0]
X
o
N
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=
AS, = 1—[WJ Az, (262)
pVeO

L ojnyden

La ecuacién 262 permite calcular la deformacion Ade, en compresion confinada, de un elemento de
suelo de espesor inicial Az, sometido a un incremento de esfuerzo vertical o-.

Determinacién del médulo de rigidez A

El médulo de rigidez A lo obtenemos despejandolo de la ecuacion 262

log(mj
A=- Preo (263)
log| 1— A9,
g Az,

donde log x = log1o X

Z oinude)

>
=}
@
X
o
—

Por otra parte, es usual calcular la relacion de vacios en una prueba de consolidacion. El médulo A
se puede obtener en funcién de dicha relacion de vacios, de la siguiente forma

e —e
AS, =D pr T A
l+e, l+e,
p
l+e 3
1A% _T*e (264) X
Az, l+e, ©w

Si, como es comun, en arcillas preconsolidadas la presion equivalente debida a la cementacién entre
particulas es cercana a cero: pce = 0, la presion pveo = pvo’. Tomando en cuenta ademas la ecuacion
264 en la ecuacion 263, el médulo A queda

Py’
log(pf ‘j
A= _livv
+e
log u
I+e,
La expresion 265 se puede utilizar para determinar el médulo de rigidez en la rama de recompresion,

As’. En efecto, sean Pi(pvt’, e1) y P2(pv2’, €2) dos puntos (figura 34) en dicha rama (pv2’ > pvi’),
entonces

A'=- P (266)
I+e,
log
I+e¢

-4 183

€ ojnyde)

(265)

v o|nude)
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el 1 Rama de recompresion

"""" e

L ojnyden

e2

|
|
|
|
|
| oz
I
|
|
|
|
|

Z oinyde)

pv1' pv2' In pv'

DETERMINACION DEL MODULO DE RIGIDEZ
FIGURA 34

>
=}
@
X
o
—

Un procedimiento similar se usa para obtener el médulo de rigidez, A’, en la rama virgen.

Ejemplo
En una prueba de consolidacion, practicada en una arcilla normalmente consolidada, para AZ, =
1.605 cm, pw’ = 1 kg/cm?, oz = 1 kg/cm?, se obtuvieron los siguientes resultados:

1
t AD 9
min mm o
0 0 ©
0.04 0.121
0.25 0.233
0.5 0.302 Q
1 0.39 =
2.25 0.551 %
4 0.706 5
6.25 0.859
9 0.97
12.25 1.065 g,>
16 1.127 =
25 1.205 g_
36 1.251 =
64 1.3
100 1.327
360 1.401
1440 1.482

 oxauy

Determinar los modulos de rigidez Ap y Acs, Y €l coeficiente de consolidacion cv.
(Nota: Ejemplo tomado de Whitlow, 1994)
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Solucién
En la figura E-12 se muestra la curva de consolidacion del suelo. Se observa que es suelo tipo | (§ =
5). De esta curva tomamos los siguientes valores: 8
g,
Puntos t t Ad AS (=
min S mm cm 2
1 0.5 30 0.302 0.0302
2 2.25 135 0.551 0.0551
B 30 1800 1.224 0.1224 @)
E 100 6000 1.327 0.1327 8
F 1440 86400 1.482 0.1482 =
o
N

La deformacion inmediata la obtenemos con la ecuacion 237

A50 _ t2A51 —t1A52 t— (At52 _A51 )\/E (237)
2 4

| oxauy

A5 - 135(0.302)—30(0.551)—(0.551-0.302)./30(135)

o =0.07994mm = 0.007994cm
135-30

Usamos las ecuaciones 160 y 161

A
C=5’

C

gAY

86400

6000

e A
log[tF)
tE

~ 1.482-1.327

=
log(

)

=0.13381mm = 0.013381cm

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude)n ¢ ojnyde)
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N : & ™ v S i T
0.03 0.1 0.3lg  Logaritmo del tiempo (log min) 6 3.6 loe 3ie labe ':E_n
-15 -1.0 -05 0 05 10 15 20 25 a0
¢ T T T T T T =1 1 f T
& = 010.076) | |
F l | :
! 1
|
02 5 | ! |
_________ ! | .
" l ‘ I
I ‘ 1
04 : | i
| | 1
| | 1
0.6 G = 0.50 (0.650) ! : :

! Y.
€ i 1 Logaritmo |
E o8r [ del ciclo |
@ ! 1
£ | .

T 10 | |
3 | [
& I I
[+1 _ | \
€ 4ok U =1.00.229) " ;
> \ i
1
14} I F
16
oS |

CURVA DE CONSOLIDACION (Whitlow, 1994)
FIGURA E-12

AS, =(AS, —AS,)-1.04C,

AS, =(1.224-0.07994)—1.04(0.13381) = 1.0049mm = 0.10049cm

Ap ¥ Acs los encontramos con la ecuacion 263

log(pveo + O-ZJ
A - pveo

r AS
logl1-—°
g[ AZO ]

[1+1]
log 1~
A =— =10.72
I 0.10049
log| 1-
1.605
log[pveo +O—z}
A —_ pveo

cs = C
log| 1-—
g( AZO ]

g ojnude) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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(1+1)
log o
A =— =82.79
o ( 0.013381)
logl | -————
1.605

Calculo de cv

L ojnyden

Usamos las ecuaciones 163 y 164 g
=

Ady, = A0, + A, +0.298C, g

Ad,, =0.07994 + 1.0049 + 0.298(0.13381) =0.6223mm = 0.06223cm %

En la curva de consolidacién de la figura E-12 medimos: tso = 3.22 min -

2
o107 1405)
c, = =6.567x10" cm’ / s
193.2

(Memoria de calculo escuela 130303.xIs)

=
5
0]
x
(¢}
w

Ejemplo

Calcular el asentamiento inmediato y el asentamiento a largo plazo, bajo el centro de la losa de
cimentacién de la estructura de la figura E-13. La losa tiene 8 por 16 m en planta, y transmite al
terreno un incremento de presion media de 80 kPa. Considerar una vida util de la estructura de 50
anos.

En una prueba triaxial no drenada, para un esfuerzo desviador (o1 — 03) = 0.4 kg/cm?, se midi6 una
deformacion unitaria €z = 0.8%

En una prueba de consolidacion unidimensional se obtuvieron las siguientes propiedades: Ap =
80.91, Acs = 640, cv = 0.00086 cm?/s, Aske = 1/3

€ ojnyde)

Solucion o
)

0.4 =
E,=———=50kg/cm® = 5000kPa =
0.008 -

Asentamiento inmediato
Los incrementos de esfuerzo normal, a la mitad del estrato de arcilla valen (utilizando v = 0.5,

volumen constante) %
62 = 79.61 kPa 2
ox = 64.87 kPa i
oy = 57.68 kPa
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L ojnyden

z
>
E4

i v o
Arena compacta — - %
0.6 m =]
=18 kN/m3 1=
o
N
Arcilla preconsolidada, OCR = 2, pcie =0
0.6 m
vy =16 kN/m3
z
Roca o}
x
(@]
ARCILLA PRECONSOLIDADA -
FIGURA E-13

Utilizamos la ley de Hooke (ecuacion 104)

Ao, = ijz" [O'z - U(O‘x to, )]

zu
u

AS 0.6

L =——[79.61-0.5(64.87 + 57.68)] = 0.0022m = 2.2mm
5000

=
5
®
x
(¢}
w

Asentamiento a largo plazo
pvo’ = (18-9.81)(0.6)+(16-9.81)(0.3) = 6.771 kPa

AS, =(A5)y, +(a5)s,

€ ojnyde)

Aé‘Pt = (A6)Pcpo U

A5Pcpz) =H (A 5Pcon )

y ojnude)

A5, =C, log(1+&T)
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1

€, =|1=( P ] * ) 9

pveo '9\

=

o

AS, =(A8)p,,, U +C, log(1+£T) -

Usando la ecuacién 210 9

S,

Ay o+ (1 —Ag, )§0'x + O'y) g_

e N

O-Z

1 1

| (1 - j(64.87 +57.68) o

~(79.61)+ -
. 2 ~0.846

79.61

Reemplazamos en las ecuaciones 212 y 211

1
AS,. = 1—(6'77”79'61) *71(0.6)=0.0186m =1.86cm
6.771
ASpyyy = H(AS,,,,)=0.846(1.86)=1.57cm

=
5
®
x
(¢}
w

t = 50 afios = 50(365.25)(86400) = s
T =cvt/(Aze)? = 0.00086(1577880000)/602 = 376.94 > 2. Por lo tanto ya se completé la consolidacion
primaria 'y

AS,, =(AS),,,U=1.57(1)=1.57cm

Pcpo

€ ojnyde)

C - 1_[6.771+79.61

1
640
: j (0.6)=0.002382m
6.771

AS,, =0.002382log(1+5(376.94)) = 0.007802m

y ojnude)

Ad

50arios

=1.57+0.78 =2.35¢cm

(Arcilla preconsolidada 130501)
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GRADO DE CONSOLIDACION

Consideremos el estrato de arcilla saturada de la figura 35, el cual se ha consolidado para un tiempo
t = t. La deformacion de un elemento de suelo de espesor dz vale

d(Aé‘z )Pt = mv (q - Auw )dZ

La deformacién de todo el estrato de espesor Azo = 2Aze es

(86.),, = [} m.(q - Au, )dz

Para un tiempo t — o, todo el incremento de carga q lo toma la estructura soélida del suelo, y el
diagrama de presion efectiva es el mostrado en la figura 36. La deformacion de un elemento de suelo
de espesor dz vale ahora

d(AS.), = m,qdz

Permeable
< pV
ApV' B z AZe
A ¢ Au
AZo t=0 —> \ydz @
pvo' A \<t =t etow AZe
q
Permeable

(Cs Deformaciones de Suelos Figuras 121201)
Diagrama de presion efectiva pv'

DEFORMACION DE UN ESTRATO DE ESPESOR Azo
PARAUNTIEMPO t =t
FIGURA 35

La deformacioén de todo el estrato de espesor Az, = 2Aze, al término de la consolidacion primaria vale

(86), = [ mgds =mq(242,)

Permeable
z AZe
=0 —7 v
AZo t=0 \ydz
pvo' A “tow AZe
q
Permeable

Diagrama de presion efectiva pv'

Z oinyde) L ojnyden

| oxauy

=
5
®
x
(¢}
w

y ojnude) ¢ ojnyde)
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DEFORMACION DE UN ESTRATO DE ESPESOR Az,
PARAUNTIEMPO t=t

FIGURA 36 %
-9\
g
Definimos el grado de consolidacion del estrato de espesor Az, de la siguiente forma 3
— (A§z )Pt
(Aaz )P g?
-g\
Es decir s
N
24z, 2Az
m,(q — Au, )dz j (q—Au,) j “Au,dz
U=" =% =1- (267)
m,q(24z,) fJ(2AZe) q(24z,)

| oxauy

Tomando en cuenta la ecuacion 128

g { S {(21'; )z Azzjexp[— (2’“4)2”7}} 268)

ct
T=,

(Az,) (269)

donde

A T se le denomina factor tiempo.

=
5
®
x
(¢}
w

Por otra parte

[ o S ] 3 o] O e

0 . 2 2 .
J-zAze Audz = qz | 4 exp| — (2i +1Y 2T B 2'Aze cos Qi+1)r z (270)
0 Qi+ 4 (2i +1)7 2 Az

€ ojnyde)

y ojnude)

Az

e

- os{(zi_;l)ﬂz} = —[cos(2i + 1)z — cos 0] =—(-1-1)=2

Reemplazando en la ecuacion 270

[ Au,dz = g(24, )Z{ﬁexp[_wjﬂl}
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Sustituyendo en la ecuacién 267

- (i +1)2°T
U=1- - 271
Z{ 2i + 1 Xp[ 4 @71

O bien

L ojnyden

o0

U(%)=(100){1- 20{ @ +81)2”2 exp{— (@i Z)Z”ZT}} (272)

Z oinude)

En la ecuacién 272 observamos que el porcentaje de consolidacion de un estrato depende
Unicamente del factor tiempo: U = f(T). En la tabla 3 se muestran los valores de U en funciéon de T
(Juarez Badillo y Rico, 1976).

>
5
o)
X
o
-

COMPRESION UNIDIMENSIONAL. DEFORMACION UNITARIA DE CAUCHY Y DEFORMACION
UNITARIA DE LUDWIK

De acuerdo con Cauchy

Aw
: Az

o

Usando la ley de Hooke

>
1 5
de. = —do. (273) ®
E o
w
1
£ =—0,
E (@)
3
_Aw 1 2
Az, E ~ o
w
Az
Aw=——20
E ° %
-g\
AS. =—Aw :
N
Az
A6, =—20, (274)
E
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De acuerdo con Ludwik

(@)
ds. = d(aw) _ d(Az) &
Az Az =
)
Usando la ley de Hooke =
ds, = L4 (275) 9
4 p, =
g
_d(Az) 1do, <
Az A p,
J‘Az/ d(Az) 3 lj-a do. %
A Az A% p, 5
Az, =Az,+Aw, Aw<0
o
A, = [l - exp(— z HAZO (276)
Ap,

CALCULO DE LA DEFORMACION INMEDIATA, TOMANDO EN CUENTA UNA CURVA NO
LINEAL

=
5
®
x
(¢}
w

Consideremos la curva esfuerzo-deformacion unitaria de la figura 37. Podemos proponer la siguiente
ecuacion constitutiva

de, = (fGJ d(m] 277)
A4, p. Pe

¥ oinyde) ¢ ojnyden
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oz

(Cs Deformaciones de Suelos Figuras 130901)

L ojnyden

O
&
g\
=
=
o

N

eu

>
=)
o)
3
CURVA ESFUERZO-DEFORMACION UNITARIA NO LINEAL N
FIGURA 37
1 f r+l
g, = 9
Au(1+r)( D, J
L l(fo'z ]Hl g
AW 5
w
A=A (1+7)
A %
Az =
o o
w
Ao, =—Aw
(@]
Az fo- 1+r %
Ao, =—-= [J (278) =
4, \ p. )
N
O bien
& —i —fo-z " 279 %
4, p, @) 5
N

Despejamos Au de la ecuacion 278
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1+r
4, =22 1o (280) s
Ao, p. 8
También %
1 1+r
4 = (fUJ (281)
&\ p,

g ojnude)

COMENTARIO FINAL

| oxauy

Queremos insistir, y como sefialamos al principio de este capitulo, que los procedimientos aqui
presentados son aproximados, pues un suelo real es similar, pero no igual al modelo de un medio
granular. No obstante, los calculos resultan satisfactorios para la mayoria de los casos de la practica
de la ingenieria.

Ciudad Universitaria, agosto de 2013

=
5
0]
x
()
w
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MOVIMIENTOS PERMISIBLES

TABLA 3.1
ASENTAMIENTOS PERMISIBLES

Asentamiento total permisible de la cimentacioén de una estructura,
tal forma que no se presente dafio funcional en las siguientes ins

laciones o elementos:

Obras de drenaje 15 a 30 cm
Accesos a la estructura 30 a 60 cm
Muros de mamposteria 2.5 a5 cn
Marcos estructurales de

concreto o acero 5 a 10 cm
Losas o cajones de

cimentacioén 7.5 a 30 cm

Los valores mayores son para asentamientos en terrenos de cimenta
homogéneos y estructuras de buena calidad de construccién.

valores menores son para asentamientos en terrenos de cimentacioén
estratigrafia erratica y estructuras de regular calidad de const

cién.

Tomado de Sowers (1962)
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211

O
)
-9\
P
c
o
—
O
)
-g\
~—
1=
o
TaBLE 6-10. LiviTiNG SETTLEMENTs (55-60) =
' 1 | Maximum
_— ; Maxim
Type of movement Limiting factor ! I —— %
| ©)
: - - é
Total settlement. ... . .. Drainage 6 to 12 in, o
Access 12 to 24 in.
Probability of nonuniform settlement :
*Masonry walled structure | 1to2in.
Framed structures 2 to 4 in,
Smokestacks, silos, mats 3 to 12 in,
Tilting. ............... Stability against overturning | Depends on height
E and width
Tilting of smokestacks, towers L 0.004b
Rolling of trucks, ete. 0.01L
Stacking of goods - 10.01L
Machine operation-—cotton loom 0.003L ?
Machine operation—turbogenerator | 0.0002L ®
Crane rails 0.003L o
Drainage of floors 0.01 to 0.02L w
Differential movement. .| High continuous brick walls 0.0005 to 0.001L
One-story brick mill building, wall | 0.001 to 0.002L
eracking o
Plaster cracking (gypsum) 0.001L 8
Reinforced-concrete building frame 0.0025 to 0.004L =
Reinforced-concrete building curtain | 0.003L, o
walls (&)
Steel frame, continuous L0002/
Simple steel frame 0.005L

Note: L = distance between adjacent columns that settle different amounts, or
between any two points that settle differently. Higher values are for regular settle-

ments and more tolerant structures. Lower values are for irregular settlements and
critical structures.

y ojnude)
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